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Kurzfassung 
Der Entwurf und Nachweis von Mauerwerksbauten unter seismischer Belastung erfolgt übli-
cherweise durch die Bestimmung der relevanten Maximalwerte auftretender Kräfte und Ver-
schiebungen während eines Erdbebens. Zur Bestimmung dieser Maximalwerte existieren 
verschiedene Klassen von Methoden, die mit unterschiedlichen Ansätzen versuchen, das 
Gebäudeverhalten zu prognostizieren. Das Hauptaugenmerk der Untersuchungen in dieser 
Arbeit liegt auf den statischen nichtlinearen Methoden, da bei ihnen keine komplexen Zeit-
verlaufsberechnungen erforderlich sind, nichtlineare Materialeigenschaften direkt erfasst 
werden können und sie somit für praktische Anwendungen sehr attraktiv sind. Weiterhin ist 
es mit diesen Verfahren möglich, inelastische Verformungen und Energiedissipation explizit 
zu berücksichtigen und unter Extremlasten plastische Verformungen und lokale Schädigun-
gen zuzulassen, womit vorhandene Tragwerksreserven genutzt werden können. 
In der Arbeit werden zunächst die theoretischen Grundlagen zu allen Aspekten der stati-
schen nichtlinearen Verfahren erläutert. Dabei liegt der Fokus auf dem nichtlinearen Verfah-
ren der DIN EN 1998-1, da es mit der baldigen Einführung dieser Norm in Deutschland stär-
kere Bedeutung erlangen wird. Statische nichtlineare Verfahren basieren auf der Repräsen-
tation der Gebäudekapazität durch eine sogenannte Pushover-Kurve, die das Verhalten des 
Gebäudes unter konstanter vertikaler Belastung bei steigenden horizontalen Lasten darstellt. 
Der eigentliche Nachweis erfolgt durch einen Vergleich von vorhandener und erforderlicher 
Verformungsfähigkeit unter Berücksichtigung des Energiedissipationsvermögens. Statische 
nichtlineare Verfahren sind mit dieser Methodik prinzipiell in der Lage, eine realistische 
Prognose des Gebäudeverhaltens zu liefern, dazu brauchen sie allerdings auch detaillierte 
und realitätsnahe Eingangsparameter sowohl über das Gebäudeverhalten als auch über die 
seismische Anregung. 
Anhand eines Vergleichs unterschiedlicher bekannter Verfahren und einer Gegenüberstel-
lung mit Ergebnissen von Zeitverlaufsberechnungen wird die Bedeutung der Wahl bestimm-
ter Verfahrensparameter hervorgehoben. Es wird in der Arbeit insbesondere gezeigt, dass 
das gesamte Gebäudeverhalten nur dann realitätsnah prognostiziert werden kann, wenn das 
tatsächliche Dissipationsvermögen des Bauwerks mit dem angesetzten übereinstimmt, so 
dass der realistischen Bestimmung des Dissipationsvermögens eine Schlüsselrolle für die 
Anwendung von statischen nichtlinearen Verfahren zukommt. Aufbauend auf der Analyse 
der bekannten Verfahren werden ihre Defizite aufgezeigt und verbesserte Lösungskonzepte 
entwickelt. 
So sind die meisten normativ geregelten Verfahren lediglich auf Gebäude anwendbar, deren 
Schwingverhalten maßgeblich durch die erste Eigenform beeinflusst wird, und die existieren-
den Verfahren zur Berücksichtigung höherer Eigenformen weisen klare Defizite auf. Um 
auch für Gebäude, bei denen höhere Eigenformen einen signifikanten Einfluss haben, eine 
realistische Prognose des Gebäudeverhaltens unter seismischer Belastung zu ermöglichen, 
wird in der Arbeit auf Basis der etablierten Verfahren ein neuartiges multimodales Nachweis-
konzept entwickelt. 
Dieses Konzept, die nichtlineare adaptive multimodale Interaktionsanalyse (AMI), ermöglicht 
durch multiple Pushover-Analysen insbesondere die realitätsnahe Bestimmung der maxima-
len relativen Geschossverschiebungen, welche das Verhalten von Mauerwerksbauten maß-
gebend beeinflussen. Innerhalb dieser Pushover-Analysen wird jeweils die Änderung des 
Schwingverhaltens und der Lastverteilung im Gebäude infolge lokalen Versagens oder plas-
tischer Deformationen berücksichtigt, womit eine realistische Bestimmung der Gebäudebe-
anspruchung einhergeht. Die ungünstigste Kombination der Verformungen wird in dem Ver-
fahren durch Berücksichtigung aller möglichen Additionen bzw. Subtraktionen der einzelnen 
Modalbeiträge ermittelt. Durch den Einsatz dieser Kombinationsregel ist das Verfahren im-
mer auf der sicheren Seite, da für alle Konfigurationen und Anregungen jeweils die ungüns-
tigste Kombination erfasst wird.  
Zur Anwendung der adaptiven multimodalen Interaktionsanalyse ist ein Gebäudemodell er-
forderlich, das das charakteristische Materialverhalten korrekt abbildet. Dazu gehören bei 
Mauerwerk hauptsächlich die drei typischen Versagensformen: Biegung und Längskraft, 
Schubversagen infolge Reibungsversagen und Schubversagen infolge Steinzugversagen. 
Darüber hinaus sind die auftretenden Interaktions- und Umlagerungseffekte von großer Be-
deutung. In der Arbeit wird ein Makroelement präsentiert, das all diese Effekte erfasst.  
Die Bedeutung einer realistischen Bestimmung des Dissipationsvermögens des Tragwerks 
wurde bereits herausgestellt, speziell für den Nachweis von Mauerwerksbauten ist neben 
dem Gebäudemodell daher ein Dämpfungsmodell erforderlich, das das Dissipationsvermö-
gen in Abhängigkeit der Versagensformen berücksichtigt, da die hysteretische Energiedissi-
pation stark mit der auftretenden Schädigung korreliert. Ausgehend von einer Analyse zahl-
reicher Versuche wird ein Modell für die Dämpfung in Abhängigkeit der Versagensform und 
der Duktilität bestimmt. Dies ermöglicht es, bei der Verwendung gedämpfter Spektren im 
Rahmen des Nachweiskonzeptes wandindividuelle Dämpfungsmechanismen zu erfassen. 
Mit dem neuen Nachweiskonzept und den darin enthaltenen Verbesserungen gegenüber 
dem Stand der Technik steht damit ein Werkzeug zur Verfügung, das es erlaubt, die Vorteile 
statischer nichtlinearer Verfahren in vollem Umfang auch bei Gebäuden aus Mauerwerk aus-
zuschöpfen und damit den zulässigen Anwendungsbereichs dieses Werkstoffs zu erweitern. 
 
Abstract 
Construction and verification of masonry buildings under earthquake loading is usually done 
by determining all relevant maximum values of forces, displacements and deformations. 
There are different classes of methods for the prediction of the behaviour of the construction. 
The main focus of this contribution lies on nonlinear static procedures, which have the ad-
vantage that no complex time history calculation is necessary and nonlinear material proper-
ties can be inherently considered. This makes them very interesting for practical application. 
Additionally, they allow for an explicit consideration of nonlinear reserves. 
Firstly the basic principles of nonlinear static procedures are described in detail and their 
potentials and limitations are discussed in this contribution. In the centre of interest is the 
procedure of DIN EN 1998-1 which will become widely used with the introduction of this 
standard in Germany. The basis for all these procedures is the pushover curve, which de-
picts the displacement of a control node for increasing horizontal loads considering the non-
linear behaviour of the system. The verification within these procedures is then done by 
comparing this capacity with the seismic demand taking the energy dissipation into account.  
Based on a comparison of different common methods with time history calculations, recom-
mendations for a secure application and important input parameters are derived. Irrespective 
of the verification method, the correct estimation of the dissipated energy always plays a key 
role. Therefore a suitable inelastic spectrum or damping approach is necessary. 
Nonlinear static procedures can be subdivided into multimodal procedures and those consid-
ering only the fundamental mode. The second class of methods is sufficiently accurate if the 
fundamental vibration mode is dominating the structural behaviour. However, for certain 
ground plans or mass distributions, higher modes can have a significant influence on the 
vibration characteristics of the building. If higher modes have an influence on the structural 
behaviour under earthquake loading, multimodal procedures lead to a better match between 
reality and modelling result. An overview of current state-of-the-art multimodal procedures is 
given and an enhanced concept is developed. 
This concept, the nonlinear adaptive multimodal interaction analysis (AMI), is based on mul-
tiple pushover analyses to determine the maximum inter storey drift. This parameter is espe-
cially important for masonry buildings. Within one pushover analysis, changes of dynamic 
parameters and the load distribution are considered which occur due to local failures of the 
structure. The load distributions are determined from combinations of all relevant modes 
which ensure that the most unfavourable combination for each storey is always considered. 
Therefore the concept is always on the safe side. 
For the applicability of nonlinear static procedures to unreinforced masonry buildings, a struc-
tural building model is necessary. On the one hand, the building model must represent the 
failure modes of single walls (flexural failure, sliding shear failure and diagonal tension shear 
failure) and on the other hand the structural behaviour. This includes the interaction between 
walls and slabs and the redistribution of loads. In this contribution a macro element is pre-
sented which captures all of these effects. 
Besides the structural building model, a realistic estimation of the energy dissipation of the 
entire building is necessary to predict the behaviour under earthquake loading by nonlinear 
static procedures. Especially for masonry buildings a damping model is necessary which 
represents the dissipated energy as a function of the failure modes of single walls. Based on 
experimental results a novel damping approach is presented which is shown to be capable of 
predicting the hysteretic damping due to the modes of failure and ductility. 
The presented nonlinear concept in combination with the developed damping model allows 
to fully exploit the capacity of masonry as a construction material. This makes masonry a 
viable construction material for various construction tasks again. 
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߶௜,௝  Modalformordinate der ݅-ten Eigenform und des ݆-ten Geschosses 
߱  Eigenkreisfrequenz 
Ω  Erregerfrequenz 
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1 Einleitung 
Erdbeben gehören zu den verheerendsten Naturereignissen, da sie in ganzen Landstrichen 
große Schäden an Bauwerken und Infrastruktur hervorrufen können. Durch schwere Erdbe-
ben in der jüngeren Vergangenheit wie z.B. im Mai 2012 in Italien (Emilia Romagna) oder im 
März 2011 in Japan (Tōhoku-Erdbeben) wurde die Bedeutung erdbebensicheren Bauens 
einer weiten Öffentlichkeit bewusst gemacht. Erdbeben stellen jedoch nicht nur für Starkbe-
benländer, sondern auch für Länder mit niedriger bis mittlerer Seismizität wie z.B. Deutsch-
land Risiken dar. 
 
Abbildung 1-1: Schäden infolge des Erdbebens im Mai 2012, Emilia Romagna, Italien [ROS13] 
Der Entwurf und Nachweis von Gebäuden für den Schadensfall Erdbeben erfolgt üblicher-
weise durch die Bestimmung der relevanten Maximalwerte auftretender Kräfte und Verschie-
bungen während eines seismischen Ereignisses. Die Bestimmung dieser Maximalwerte kann 
dabei basierend auf statischen oder dynamischen Methoden erfolgen. Die statischen Metho-
den lassen sich weiter einteilen in lineare Verfahren, bei denen die Erdbebeneinwirkung übli-
cherweise kraftbasiert aufgebracht wird, und nichtlineare Verfahren, bei denen die Verfor-
mung Grundlage der Bemessung ist. Wenngleich auch bei linearen Analysen nichtlineare 
Effekte approximativ berücksichtigt werden können, liegt das Hauptaugenmerk der weiteren 
Untersuchungen auf den statischen nichtlinearen Methoden, da bei ihnen keine komplexen 
Zeitverlaufsberechnungen erforderlich sind und nichtlineare Materialeigenschaften direkt 
erfasst werden können und sie somit für praktische Anwendungen sehr attraktiv sind. 
Das grundlegende Konzept der statischen nichtlinearen Verfahren ist darauf ausgerichtet, 
inelastische Verformungen und Energiedissipation explizit zu berücksichtigen. Somit werden 
unter Extremlasten plastische Verformungen und lokale Schädigungen zugelassen, womit 
vorhandene Tragwerksreserven genutzt werden können. Mit diesen Verfahren ist es daher 
möglich, in Abhängigkeit der Auftrittswahrscheinlichkeit des Erdbebens zulässige Schadens-
zustände nach Abbildung 1-2 zu definieren, die eine differenziertere Auslegung von Bauwer-
ken erlauben. Bei häufig eintretenden, leichten seismischen Beanspruchungen soll das 
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Tragwerk trotz kleinerer Schäden uneingeschränkt nutzbar bleiben; im Grenzfall eines sehr 
starken Bebens ist auch hier nur der Einsturz des Tragwerks auszuschließen, was dem übli-
chen Standsicherheitsnachweis entspricht. 
 
Abbildung 1-2: Verhaltensorientiertes Nachweiskonzept [GEL10] 
Grundlage statischer nichtlinearer Verfahren ist die von Freeman et al. entwickelte Kapazi-
tätsspektrummethode [FRE98], die erstmals 1975 als ein Schnellbewertungsverfahren in 
einem Pilotprojekt zur Bewertung der seismischen Vulnerabilität der Puget Sound Naval 
Shipyard zur Anwendung kam. Das Verfahren repräsentiert die Gebäudekapazität durch eine 
sogenannte Pushover-Kurve, die das Verhalten des Gebäudes unter konstanter vertikaler 
Belastung bei steigenden horizontalen Lasten darstellt. Der Nachweis erfolgt durch einen 
Vergleich von vorhandener und erforderlicher Verformungsfähigkeit unter Berücksichtigung 
des Energiedissipationsvermögens. Bis heute werden verformungsbasierte Verfahren auf 
Grundlage des Ansatzes von Freeman stetig weiterentwickelt und verbessert. 
Im Ausland gehören diese verformungsbasierten Verfahren bereits zum Stand der Technik 
und sind in vielen Normen und Richtlinien verankert (z.B. ATC 40 [ATC40], FEMA 273 [FE-
MA273]). In Deutschland werden sie bald mit der Einführung der DIN EN 1998-1 
[DINEN1998-1] anwendbar sein. Es ist davon auszugehen, dass diese Verfahren durch ihre 
Implementierung in kommerzielle Software (z.B. 3Muri, SAP2000, SeismoSoft) und deren 
einfache Bedienung eine rasche Verbreitung in der Praxis erfahren werden. 
Trotz der weiten Verbreitung statischer nichtlinearer Verfahren fehlen jedoch häufig Hinweise 
auf die Anwendungsgrenzen dieser Verfahren. Sie sind prinzipiell in der Lage, eine realisti-
sche Prognose des Gebäudeverhaltens zu liefern, dazu brauchen sie allerdings auch detail-
lierte und realitätsnahe Eingangsparameter sowohl über das Gebäudeverhalten als auch 
über die seismische Anregung. 
Die Bedeutung der Eingangsparameter und den Methoden zugrundeliegenden Annahmen 
zeigen Untersuchungen zu den statischen nichtlinearen Verfahren nach ATC 40 und nach 
FEMA 356 [FEMA356], die in der praktischen Anwendung deutliche Differenzen in ihren Er-
gebnissen aufweisen. Diese Differenzen wurden im Rahmen des Projektes ATC-55 unter-
sucht und die Ergebnisse sind im Endbericht FEMA 440 [FEMA440] zu finden. Dieser enthält 
Hinweise zur Anwendung und zu den Grenzen statischer nichtlinearer Verfahren für die US-
amerikanische Baupraxis. Weiterhin wurden für die Verfahren hinsichtlich einiger Aspekte 
(z.B. der Boden-Bauwerk-Interaktion) punktuelle Verbesserungsmöglichkeiten aufgezeigt 
und existierende Verfahren zur Berücksichtigung von Effekten aus höheren Eigenformen 
evaluiert. 
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Höhere Eigenformen können das dynamische Verhalten von hohen Gebäuden oder Gebäu-
den mit unregelmäßiger Masse- und Steifigkeitsverteilung über die Höhe maßgeblich beein-
flussen. Darüber hinaus können Unregelmäßigkeiten im Grundriss zu einer torsionalen Be-
anspruchung führen. Die Berücksichtigung mehrerer Eigenformen ist dabei nicht nur für hohe 
Gebäude von Bedeutung, bereits für niedrige Gebäude mit unregelmäßiger Masse bzw. Stei-
figkeitsverteilung kann es zu einem signifikanten Einfluss höherer Eigenformen kommen. 
Anhand von einfachen Vergleichsrechnungen wurde gezeigt, dass höhere Eigenformen auch 
bei Mauerwerksbauten einen Einfluss auf das Tragverhalten haben können [NOR09]. Be-
sonders bei Strukturen mit einem weichen Geschoss kann das Verhalten bei ausschließli-
cher Berücksichtigung einer Mode nicht mit hinreichender Genauigkeit abgebildet werden.  
Darüber hinaus können bei Bauwerken unter seismischer Belastung bereits weit vor einer 
kompletten Zerstörung plastische Deformationen oder lokales Versagen auftreten. Diese 
Effekte haben einen großen Einfluss auf das Gebäudeverhalten, da sie üblicherweise Ände-
rungen des Schwingverhaltens und der Lastverteilung im Gebäude nach sich ziehen. 
Unter Berücksichtigung all dieser Einflussfaktoren kann mit statischen nichtlinearen Verfah-
ren das Verhalten von Gebäuden unter Erdbebenbelastung gut prognostiziert werden und 
sie ermöglichen den Erdbebennachweis von filigranen Bauwerken und Bauwerken mit aufge-
lösten Grundrissen, deren Standsicherheit mit konventionellen Methoden nicht mehr nach-
gewiesen werden kann. Aufgrund dieser Vorteile stellen sie für Stahlbetontragwerke bereits 
jetzt eine weit verbreitete Methode dar. 
Ziel der Arbeit ist es, die vorhandenen normativen Grundlagen statischer nichtlinearer Ver-
fahren für den Entwurf und Nachweis von Mauerwerksbauten unter seismischer Belastung 
zu evaluieren, Defizite der bekannten Verfahren aufzuzeigen und verbesserte Lösungskon-
zepte zu entwickeln. 
In Kapitel 2 werden dazu zunächst die Möglichkeiten nach DIN EN 1998-1 [DINEN1998-1] 
zur Bestimmung der Erdbebeneinwirkung und der resultierenden Kräfte und Verformungen 
vorgestellt. Anhand eines Vergleichs der unterschiedlichen Berechnungsverfahren wird dar-
über hinaus ein möglicher Kompromiss zwischen Simulationsgenauigkeit und Rechenkom-
plexität erläutert. Im 3. Kapitel werden die statischen nichtlinearen Verfahren genauer vorge-
stellt, ihre theoretischen Hintergründe erläutert und mögliche Fehlerquellen bei ihrer prakti-
schen Anwendung identifiziert. Neben der Nachweisführung nach Norm mit inelastischen 
Spektren wird als Alternative auch der Nachweis mit gedämpften Spektren präsentiert. 
Das statisch nichtlineare Verfahren nach DIN EN 1998-1 Anhang B [DINEN1998-1] ist auf 
Bauwerke beschränkt, deren Schwingverhalten maßgeblich durch die erste Modalform be-
stimmt wird. Zur Erfassung von Einflüssen aus höheren Moden werden in Kapitel 4 zunächst 
bestehende Verfahren vorgestellt, die sich sowohl hinsichtlich der Bestimmung der Kapazi-
tätskurve als auch der Nachweisführung unterscheiden. Aufbauend auf diesen Methoden 
wird ein neuartiges multimodales Nachweiskonzept entwickelt, das die Interaktion zwischen 
den einzelnen angeregten Moden explizit berücksichtigt und damit besonders für den Nach-
weis von Mauerwerksbauten geeignet ist.  
Grundlage für die Anwendung nichtlinearer Nachweiskonzepte auf Mauerwerksbauten ist ein 
Tragwerksmodell, das das nichtlineare Verhalten sowohl auf Wand- als auch Gebäudeebene 
erfasst und Effekte aus Lastumverteilungen berücksichtigt. Um das Energiedissipationsver-
mögen realistisch beurteilen zu können, ist darüber hinaus ein Ansatz zur Erfassung des 
Dämpfungsverhaltens von Mauerwerk notwendig. In Kapitel 5 wird das charakteristische 
Verhalten von Mauerwerk unter seismischer Belastung dargestellt und ein geeignetes Trag-
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werksmodell präsentiert, in dem das Verhalten einer Einzelwand durch ein Makromodell re-
präsentiert wird. Ausgehend von zahlreichen Versuchsergebnissen wird in Kapitel 6 ein neu-
er Dämpfungsansatz für Mauerwerksbauten entwickelt, der sich durch die Berücksichtigung 
des auftretenden Versagens auszeichnet. Dieser Dämpfungsansatz lässt sich sowohl zu 
einer realistischen als auch zu einer konservativen Abschätzung des Bauteilverhaltens ein-
setzen. 
In den beiden nachfolgenden Kapiteln werden die neuen Ansätze verifiziert. In Kapitel 7 wer-
den dazu anhand von zwei Großversuchen die Ansätze unter Berücksichtigung einer Eigen-
form mit den Versuchsergebnissen für ein Mauerwerksgebäude und ein Stahlbetontragwerk 
verglichen. Das prognostizierte Verhalten stimmt dabei für beide Bauwerke gut mit den expe-
rimentellen Ergebnissen überein. In Kapitel 8 wird das entwickelte multimodale Verfahren 
angewendet und Vergleichsrechnungen zum Einfluss von Effekten aus höheren Modalfor-
men durchgeführt. 
Abschließend wird in Kapitel 9 das entwickelte statische nichtlineare, multimodale Nachweis-
konzept in Kombination mit dem neuartigen Tragwerksmodell und dem ermittelten Dämp-
fungsansatz beurteilt. Darüber hinaus werden auch weitere Verbesserungsmöglichkeiten für 
die entwickelten Modelle und Verfahren aufgezeigt. 
 
2| Erdbebeneinwirkung und -belastung 
5 
2 Erdbebeneinwirkung und -belastung 
Für den Nachweis von Tragwerken unter seismischer Belastung muss aus der seismischen 
Anregung in geeigneter Art und Weise die Auswirkung auf das Tragwerk bestimmt werden. 
Allgemein unterteilt sich dieser Prozess in zwei Schritte: Die Bestimmung der Erdbebenein-
wirkung und der daraus resultierenden Erdbebenbeanspruchung. Mit der Erdbebeneinwir-
kung wird dabei die seismische Anregung dargestellt und mit der Erdbebenbeanspruchung 
die Auswirkung dieser Anregung auf das Tragwerk quantifiziert.  
Für Mauerwerksbauten steht nach DIN EN 1998-1 [DINEN1998-1] auch noch ein vereinfach-
ter, konstruktiver Nachweis zur Verfügung. Für im Grund- und Aufriss regelmäßige Gebäude 
kann demnach auf den rechnerischen Nachweis verzichtet werden, wenn normative Anforde-
rungen an die Schubwände hinsichtlich Querschnitt, Länge und Anordnung erfüllt sind. 
Im allgemeinen Fall muss jedoch der rechnerische Nachweis geführt werden. Die Ermittlung 
der Erdbebeneinwirkung muss hierbei unter Berücksichtigung der Wirkungsrichtung sowie 
des gleichzeitigen Auftretens der Horizontalkomponenten und ggf. Vertikalkomponente erfol-
gen. Damit kann der Bemessungswert der Erdbeben-Bemessungssituation ermittelt und der 
Tragfähigkeits- sowie der Gebrauchstauglichkeitsnachweis geführt werden. 
Die Bestimmung der Erdbebenbeanspruchung für Hochbauten in Deutschland wird zukünftig 
durch die europäische Erdbebennorm DIN EN 1998-1 [DINEN1998-1] geregelt. Mit Einfüh-
rung dieser Norm stehen unterschiedliche Berechnungsmethoden für die Beanspruchung zur 
Verfügung: 
 Vereinfachtes Antwortspektrenverfahren 
 Multimodales Antwortspektrenverfahren 
 Statische nichtlineare Verfahren 
 Nichtlineare Zeitverlaufsberechnung 
Im Folgenden werden kurz die Ermittlung der Erdbebeneinwirkung sowie die linearen und 
nichtlinearen Verfahren zur Bestimmung der Erdbebenbeanspruchung vorgestellt.  
2.1 Erdbebeneinwirkung 
Die Wirkung von Erdbeben kann mit Hilfe von Antwortspektren graphisch dargestellt und 
ermittelt werden. Dabei werden zwei Arten von elastischen Antwortspektren unterschieden, 
die in diesem Abschnitt genauer vorgestellt werden: nichtgeglättete Antwortspektren und 
geglättete Antwortspektren. Auf die alternativen nichtlinearen Spektren, die in der Norm nicht 
explizit vorgesehen sind, wird in Abschnitt 3.2.2 eingegangen. 
Ein nichtgeglättetes elastisches Antwortspektrum wird für ein bestimmtes Akzelerogramm 
ermittelt, indem viskos gedämpfte Einmassenschwinger mit unterschiedlichen Eigenkreisfre-
quenzen mit dem betrachteten Zeitverlauf angeregt und ihre Bewegungsdifferentialgleichung 
gelöst wird. Aus der jeweiligen Maximalverschiebung ܵௗ  lässt sich die zugehörige relative 
Spektralgeschwindigkeit ܵ௩  und absolute Spektralbeschleunigung ܵ௔  ermitteln. Der Zusam-
menhang zwischen den Größen ist über die Eigenkreisfrequenz ߱ gegeben: 
ܵௗ ൌ ܵ௩߱ ൌ
ܵ௔
߱ଶ (1) 
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Diese Größen stellen nicht unbedingt die Maximalwerte dar und erhalten daher häufig den 
Zusatz „pseudo“. 
Geglättete, elastische Antwortspektren entstehen durch Mittelung vieler nichtgeglätteter Ant-
wortspektren und dienen nicht nur in der DIN EN 1998-1 [DINEN1998-1] und ihrem nationa-
len Anhang [DINEN1998-1/NA], sondern auch in anderen Normen der Beschreibung der 
seismischen Einwirkung. Das Beschleunigungsantwortspektrum der DIN EN 1998-1 [DI-
NEN1998-1/NA] wird in Abhängigkeit der Erdbebenzone, der Boden- und Untergrundpara-
meter und der Bedeutungskategorie des betrachteten Gebäudes aufgestellt und gibt die 
Spektralbeschleunigung in Abhängigkeit von der Eigenkreisfrequenz an. Die in der Norm 
enthaltenen visko-elastischen Antwortspektren beziehen sich auf eine viskose Dämpfung 
von 5%. Die Referenz-Wiederkehrperiode der Erdbebengefährdung in Deutschland beträgt 
475 Jahre. Dies entspricht einer Wahrscheinlichkeit des Auftretens oder Überschreitens von 
10% innerhalb von 50 Jahren [MES11]. 
Zur Berücksichtigung des Dissipationsvermögens innerhalb einer linearen Berechnung wird 
in Abhängigkeit des Baustoffs, des Tragsystems und des verwendeten Bemessungsverfah-
rens der Verhaltensbeiwert ݍ definiert. Unter Verwendung dieses Faktors wird das elastische 
Antwortspektrum in ein Bemessungsspektrum überführt. 
2.2 Lineare Berechnungsverfahren 
Zu den linearen Berechnungsverfahren zählen nach DIN EN 1998-1 [DINEN1998-1] das 
vereinfachte und das multimodale Antwortspektrenverfahren. Das vereinfachte Verfahren 
darf nur bei Hochbauten angewendet werden, die im Aufriss regelmäßig sind. Bei diesen 
Gebäuden ist das Schwingverhalten maßgeblich durch die erste Modalform bestimmt. Lie-
gen Unregelmäßigkeiten im Aufriss vor, muss das zweite Verfahren eingesetzt werden, wel-
ches auf alle Arten von Hochbauten anwendbar ist. 
2.2.1 Vereinfachtes Antwortspektrenverfahren 
Beim vereinfachten Antwortspektrenverfahren wird die Erdbebeneinwirkung durch eine hori-
zontale statische Ersatzkraft dargestellt. Es muss daher keine dynamische sondern nur eine 
statische Berechnung durchgeführt werden. Die dafür benötigten Eigenkreisfrequenzen kön-
nen durch Näherungsformeln abgeschätzt oder mittels einer Eigenwertberechnung bestimmt 
werden. Damit ergibt sich die Gesamterdbebenkraft ܨ௕ als Produkt der Ordinate des Bemes-
sungsspektrums ܵ௘ in Abhängigkeit der Periodendauer ଵܶ in der betrachteten Richtung, der 
Gesamtmasse des Bauwerks ܯ sowie des Korrekturbeiwerts ߣ zu: 
ܨ௕ ൌ ܵ௘ሺ ଵܶሻ ⋅ ܯ ⋅ ߣ (2) 
Der Korrekturbeiwert ߣ wird in der Norm angegeben und berücksichtigt, dass nicht die ge-
samte Masse durch die Schwingform aktiviert wird. 
Die Verteilung der horizontalen Erdbebenkräfte erfolgt massen- und modalformproportional, 
wobei die Modalform auch vereinfachend durch Horizontalverschiebungen angenähert wer-
den kann, die linear über die Bauwerkshöhe zunehmen. Mit den Ordinaten der Modalform ߶௝ 
und den Stockwerksmassen ௝݉ ergeben sich die horizontalen Kräfte am Stockwerk ݆. 
ܨ௝ ൌ ܨ௕ ⋅ ߶௝ ⋅ ௝݉∑߶௟ ⋅ ݉௟ (3) 
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Zur Berücksichtigung von Torsionseinflüssen müssen diese Kräfte noch erhöht werden, mit 
denen dann der Bemessungswert der Erdbeben-Bemessungssituation ermittelt und der 
Nachweis der Standsicherheit geführt wird.  
2.2.2 Multimodales Antwortspektrenverfahren 
Sind die Anforderungen an die Regelmäßigkeit des Grundrisses nicht erfüllt, kann das mul-
timodale Antwortspektrenverfahren eingesetzt werden. Bei diesem Verfahren wird ausge-
nutzt, dass die Schwingung von elastischen Mehrmassensystemen durch eine modale Ana-
lyse auf Schwingungen von untereinander unabhängigen Einmassenschwingern zurückge-
führt werden kann. Darauf aufbauend setzt sich das multimodale Antwortspektrenverfahren 
aus einer Überlagerung der Analyseergebnisse der einzelnen Modalbeiträge zusammen. 
Dabei müssen alle Moden, die das Tragverhalten maßgeblich beeinflussen, einbezogen 
werden. Normativ ist diese maßgebliche Beeinflussung darüber definiert, dass entweder alle 
Modalbeiträge mit einer modalen Masse von mehr als 5% der Gesamtmasse berücksichtigt 
werden oder alternativ so viele Modalbeiträge erfasst werden, dass die Summe der effekti-
ven modalen Massen mindestens 90% der Gesamtmasse des Bauwerks beträgt. Sollte im 
konkreten Fall keine dieser Bedingungen erfüllbar sein, so sieht die DIN EN 1998-1 
[DINEN1998-1] auch die Möglichkeit vor, die Anzahl der zu berücksichtigenden Moden in 
Abhängigkeit der Geschossanzahl und der Periodendauern festzulegen. 
Die seismische Beanspruchungsgröße ܧா ergibt sich durch Kombination der Beanspruchun-
gen ܧா,௜  der jeweiligen Modalbeiträge ݅  mit der „Square-Root-of-Sum-of-Squares“ (SRSS)-
Regel: 
ܧா ൌ ට෍ܧா,௜ଶ  (4) 
Ist das Verhältnis zweier Periodendauern ௝ܶ ௜ܶ⁄  (mit ௝ܶ ൏ ௜ܶ) größer als 90%, so können die 
Modalformen nicht als voneinander unabhängig angesehen werden. In diesem Fall muss die 
Kombination mit einem genaueren Verfahren erfolgen, z.B. der „Complete-Quadratic-
Combination“ (CQC)-Regel (siehe auch Abschnitt 4.1.1.1). 
2.3 Nichtlineare Berechnungsverfahren 
Zu den nichtlinearen Verfahren zählt als statisches Verfahren die Pushover-Berechnung und 
als dynamisches Verfahren die Zeitverlaufsberechnung. Grundlage beider Verfahren ist die 
Erweiterung des linear-elastischen Modells um die Erfassung der Festigkeit und des Verhal-
tens tragender Bauteile im nichtlinearen Bereich. Daraus kann sich ein richtungsabhängiges 
Verhalten ergeben, daher muss die Erdbebeneinwirkung bei diesen Verfahren sowohl in po-
sitiver als auch in negativer Richtung aufgebracht werden. 
2.3.1 Pushover-Berechnung 
Pushover-Berechnungen dienen nach DIN EN 1998-1 [DINEN1998-1] der Überprüfung des 
Tragverhaltens hinsichtlich folgender vier Aspekte: 
 Bestätigung oder Korrektur des Überfestigkeitsverhältnisses 
 Abschätzung von plastischen Mechanismen und Verteilung der Schädigung 
 Erfassung des Tragverhaltens bestehender oder ertüchtigter Hochbauten für die 
Zwecke der DIN EN 1998-3 
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 Bestimmung einer Alternative zur Verwendung des Verhaltensbeiwertes bei der Be-
messung 
Dabei wird eine nichtlineare statische Berechnung unter konstanten Vertikallasten und mo-
noton wachsenden Horizontalkräften durchgeführt. Das Ergebnis dieser Berechnung ist die 
Pushover-Kurve, die die Gesamterdbebenkraft gegenüber der Verschiebung eines Kontroll-
punktes darstellt. Ausgehend von dieser Kurve kann mit geeigneten Verfahren die Zielver-
schiebung, d.h. die maximal auftretende Verschiebung, ermittelt und als Grundlage der Be-
messung verwendet werden.  
Darüber hinaus kann durch eine Pushover-Analyse mittels eines Vergleichs der vorhande-
nen und der erforderlichen Verformungsfähigkeit die Standsicherheit eines Gebäudes unter 
seismischer Belastung nachgewiesen werden. Detailliertere Informationen und theoretische 
Grundlagen zur Pushover-Analyse sowie zum Nachweiskonzept werden in Kapitel 3 für Ge-
bäude vorgestellt, deren Schwingverhalten maßgeblich von der ersten Eigenform bestimmt 
wird. Für Gebäude, bei denen höhere Eigenformen einen entscheidenden Anteil am Ge-
samtverhalten haben, werden in Kapitel 4 bekannte Verfahren vorgestellt und ein neuartiges 
Nachweiskonzept entwickelt. 
2.3.2 Zeitverlaufsberechnung 
Alternativ kann die Ermittlung der zeitabhängigen Bauwerksantwort mit direkter numerischer 
Integration der Bewegungsdifferenzialgleichung unter Verwendung von Beschleunigungs-
Zeitverläufen erfolgen. Dabei können sowohl aufgezeichnete als auch synthetisch generierte 
Zeitverläufe verwendet werden. Das verwendete Modell muss dabei das Verhalten unter 
Entlastungs- und Wiederbelastungszyklen erfassen und die Energiedissipation im Bauteil 
realitätsnah abbilden. Durch diese detaillierte Erfassung der Geometrie und des Materialver-
haltens wird dieses Verfahren häufig als Referenzverfahren eingesetzt, welches das tatsäch-
liche Verhalten am präzisesten erfasst. 
2.4 Vergleich der Berechnungsverfahren 
Die unterschiedlichen vorgestellten Berechnungskonzepte zur Bestimmung der Erdbeben-
beanspruchung bieten, falls für das betrachtete Gebäude notwendig, vielfältige Möglichkeiten 
bei steigendem Modellierungsaufwand und größerer Rechenkomplexität die Genauigkeit der 
Abschätzung des Tragwerkverhaltens zu erhöhen. 
Die vorgestellte Reihenfolge der Verfahren spiegelt hierbei den Aufwand für Modellierung 
und Berechnung wieder. Während beim konstruktiven Nachweis für einfache Mauerwerks-
bauten keine Modellierung nötig ist, sondern lediglich eine Ermittlung der Geometrie und der 
Schubwandflächen zu erfolgen hat, steigt der Modellierungsaufwand vom vereinfachten 
Antwortspektrenverfahren bis hin zur dynamischen Zeitverlaufsberechnung deutlich an. 
Gleichzeitig steigt hiermit aber auch die mögliche Ausnutzung von Tragwerksreserven. Wäh-
rend beim konstruktiven Nachweis nur eine grobe Abschätzung der Tragfähigkeit erfolgt, 
werden beim vereinfachten und multimodalen Antwortspektrenverfahren bereits nichtlineare 
Tragwerksreserven durch den Verhaltensbeiwert abgeschätzt. Einflüsse aus nichtlinearem 
Verhalten, Lastumlagerungen, konstruktiver Durchbildung und Dämpfung werden aber selbst 
damit nur unzureichend berücksichtigt. Eine genauere Erfassung dieser nichtlinearen Effekte 
erfolgt bei der nichtlinearen statischen Pushover-Berechnung. Realitätsnah werden sämtli-
che Aspekte nichtlinearen Verhaltens bei dynamischen Zeitverlaufsberechnungen erfasst. 
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Mögen sie auch hinsichtlich der Ausnutzung von Tragwerksreserven deutliche Vorteile bie-
ten, gestaltet sich die Interpretation der Ergebnisse bei den nichtlinearen Berechnungsver-
fahren häufig schwierig und ist mit großem Aufwand verbunden, da sich besonders bei den 
dynamischen Zeitverlaufsberechnungen verschiedene Effekte überlagern und die Auswir-
kungen einzelner konstruktiver Maßnahmen nicht direkt ersichtlich sind. 
Somit können als Standardverfahren das vereinfachte und das multimodale Antwortspek-
trenverfahren betrachtet werden. Aufgrund ihrer einfachen Anwendung und des vergleichs-
weise geringen Modellierungsaufwandes bieten sie die Möglichkeit, den Erdbebennachweis 
in vielen Fällen effizient zu führen. 
Reichen diese Verfahren nicht mehr aus, ist neben der Zeitverlaufsberechnung normativ bis-
lang nur das statische nichtlineare Verfahren unter Berücksichtigung einer Eigenform vorge-
sehen. Dieses bietet die Möglichkeit, dynamische Effekte durch ein statisches Verfahren zu 
erfassen. Die theoretischen Hintergründe zu diesem Verfahren werden in Kapitel 3 vorge-
stellt. Als Erweiterung werden in Kapitel 4 Ansätze zur Berücksichtigung höherer Eigenfor-
men vorgestellt, die bei Tragwerken mit im Aufriss unregelmäßiger Masse- oder Steifigkeits-
verteilung eingesetzt werden können. 
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3 Statische nichtlineare Verfahren 
In diesem Kapitel werden die Grundlagen statischer nichtlinearer Verfahren vorgestellt, de-
ren Hauptelemente die Ermittlung der Gebäudekapazität sowie der anschließende Nachweis 
der Standsicherheit darstellen. Es werden hierzu zwei Nachweiskonzepte präsentiert und 
hinsichtlich ihrer praktischen Relevanz beurteilt. Dabei werden nur Gebäude betrachtet, de-
ren Schwingverhalten maßgeblich durch die erste Eigenform bestimmt wird. Erweiterungen 
der Verfahren für Gebäude, deren Schwingverhalten durch höhere Eigenformen beeinflusst 
wird, werden anschließend in Kapitel 4 behandelt. 
3.1 Gebäudekapazität 
Grundlage statischer nichtlinearer Verfahren ist die Gebäudekapazität, die durch eine Push-
over-Analyse ermittelt wird. Die Gebäudekapazität wird in diesem Zusammenhang allgemein 
durch eine Pushover-Kurve oder Kapazitätskurve repräsentiert, welche sich i.d.R. auf ein 
mehrgeschossiges Gebäude bezieht und für den Nachweis in die Kapazitätskurve eines 
äquivalenten Einmassenschwingers transformiert werden muss. 
3.1.1 Pushover-Kurve 
Die Gebäudekapazität entspricht der Last-Verformungskurve eines Tragwerks, die unter mo-
noton wachsenden Horizontallasten bei konstant gehaltenen Vertikallasten ermittelt wird. Die 
Horizontallasten können hierbei z.B. linear über die Höhe, massenproportional sowie mas-
sen- und modalformproportional aufgebracht werden (Abbildung 3-1) und repräsentieren die 
auftretenden Kräfte während des maßgebenden Erdbebens. Während der Dauer eines Erd-
bebens können sich infolge von Nichtlinearitäten die Systemeigenschaften und damit (beim 
modalformproportionalen Lastansatz) auch die Verteilung der Horizontalkräfte ändern. Diese 
Änderungen können durch eine Adaption der Verteilung der Horizontalkräfte bei der Berech-
nung berücksichtigt werden. Alternativ kann eine Grenzbetrachtung durchgeführt werden: 
Während im elastischen Zustand die Erdbebenkräfte einer massen- und modalformproporti-
onalen Lastverteilung entsprechen, ergibt sich im nichtlinearen Bereich bei Ausbildung eines 
weichen Erdgeschosses eine massenproportionale Belastung. 
 
Abbildung 3-1: Beispiele für Horizontallastansätze: höhenproportional (links), massenproportional (Mitte), 
massen- und modalformproportional (rechts) 
Das Ergebnis der Pushover-Analyse stellt den Fundamentschub ܨ௕ gegenüber der Verschie-
bung ݔ eines Kontrollpunktes, z.B. auf Höhe des Daches, dar (Abbildung 3-2). Die Pushover-
Kurve wird bis zu einer vorgegebenen Verschiebung oder bis zum Versagen des Systems 
entwickelt.  
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ܨ௝ ൌ ௭ೕ∑௭೗ ⋅ ܨ௕  
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ܨ௝ ൌ ௠ೕ∑௠೗ ⋅ ܨ௕
m4 
m1 
m2 
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ܨ௝ ൌ ௠ೕ⋅థ೔,ೕ∑൫௠೗⋅థ೔,೗൯ ⋅ ܨ௕
Fb Fb Fb 
ݖଶ  
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Die Berechnung der Pushover-Kurve erfolgt anhand eines geeigneten Modells, das auftre-
tenden Nichtlinearitäten und ggf. Effekte aus Theorie II. Ordnung erfasst, und kann sowohl 
kraft- als auch verformungsgesteuert durchgeführt werden. Eine verformungsgesteuerte 
Analyse ist besonders dann erforderlich, wenn nur eine geringe Reststeifigkeit oder sogar 
eine negative Reststeifigkeit auftritt. 
Für den Nachweis, der im nachfolgenden Abschnitt vorgestellt wird, muss die Pushover-
Kurve des Gesamtgebäudes in das Kraft-Verschiebungs-Diagramm eines äquivalenten Ein-
massenschwingers transformiert, gegebenenfalls durch eine bilineare Kurve approximiert 
und anschließend in das Spektralbeschleunigungs-Spektralverschiebungs-Diagramm (Sa-Sd-
Diagramm, Abbildung 3-2) überführt werden. 
 
Abbildung 3-2: Ermittlung und Transformation der Pushover-Kurve 
3.1.2 Transformation 
Zur Transformation des diskreten Mehrmassenschwingers in einen äquivalenten Einmas-
senschwinger stehen verschiedene Verfahren zur Verfügung, welche im Folgenden vorge-
stellt werden. 
Ein Tragwerk mit ܰ Freiheitsgraden besitzt ebenso viele Eigenformen. Aufgrund der Ortho-
gonalität der Eigenformen kann das System in ܰ  unabhängige äquivalente Einmassen-
schwinger transformiert werden [CHO01a]. Die Transformation erfolgt mit dem modalen An-
teilsfaktor (Transformationsbeiwert) ߁ଵ, der diagonalen Massenmatrix ࡹ, dem Modalvektor 
ࣘଵ der ersten Eigenform und dem Vektor ࢘. Der Modalvektor wird i.d.R. so normiert, dass 
ࣘଵ்ࡹࣘଵ ൌ 1 gilt. Der Vektor ࢘ gibt die Verschiebung der wesentlichen Freiheitsgrade bei ei-
ner Einheitsverschiebung des Fußpunktes in der betrachteten Erdbebenrichtung an. Bei 
ebenen Tragwerken mit ausschließlich horizontalen Freiheitsgraden entspricht er dem Eins-
vektor ૚. Aufgrund der Diagonalstruktur der Massenmatrix kann die matrizielle Formulierung 
mit den Geschossmassen ௝݉ und den Komponenten des Modalvektors ߶ଵ,௝ in eine verein-
fachte Summationsform überführt werden: 
߁ଵ ൌ ࣘଵ்ࡹ࢘ࣘଵ்ࡹࣘଵ ൌ
∑ ௝݉ ⋅ ߶ଵ,௝
∑ ௝݉ ⋅ ߶ଵ,௝ଶ  (5) 
Analog bestimmt sich die Masse ݉ଵ∗ des äquivalenten Einmassenschwingers zu: 
݉ଵ∗ ൌ ࣘଵ்ࡹ࢘ ൌ෍ ௝݉ ⋅ ߶ଵ,௝ (6) 
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Mit dem modalen Anteilsfaktor ߁ଵ und der Masse ݉ଵ∗, deren Produkt der effektiven modalen 
Masse der ersten Eigenform entspricht, kann jeder Punkt der auf den Kontrollpunkt bezoge-
nen Pushover-Kurve in das Spektralbeschleunigungs-Spektralverschiebungs-Diagramm 
transformiert werden. 
ܵ௔ ൌ ܨ௕߁ଵ ⋅ ݉ଵ∗ (7) 
ܵௗ ൌ
ݔ୏୭୬୲୰୭୪୪୮୳୬୩୲
߁ଵ ⋅ ߶ଵ,୏୭୬୲୰୭୪୪୮୳୬୩୲ (8) 
Daraus ergibt sich, dass die Steigung der Kapazitätskurve im Spektralbeschleunigungs-
Spektralverschiebungs-Diagramm dem Quadrat der Eigenkreisfrequenz ߱ entspricht. 
Alternativ kann die Transformation der Verschiebung in eine Spektralverschiebung auch ba-
sierend auf dem Energieansatz von Hernandez-Montes et al. [HER04] erfolgen, bei dem eine 
explizite Festlegung des Kontrollpunktes nicht erforderlich ist. 
ܵௗ ൌ෍Δܧ
ሺ௞ሻ
ܨ௕ሺ௞ሻ
ൌ෍Δܵௗሺ௞ሻ ൌ෍
∑ ܨ௝ሺ௞ሻ ⋅ Δݔ௝ሺ௞ሻ௡௝ୀଵ
∑ ܨ௝ሺ௞ሻ௡௝ୀଵ
 (9) 
Dabei ist Δܧሺ௞ሻ die inkrementelle Arbeit, die durch die am Stockwerk ݆ angreifenden Horizon-
talkräfte ܨ௝ሺ௞ሻ hervorgerufen wird, ݊ die Anzahl der Geschosse und Δݔ௝ሺ௞ሻ die entsprechende 
Verschiebung beim Berechnungsschritt ሺ݇ሻ . Der Ansatz von Hernandez-Montes et al. 
[HER04] entspricht im linear elastischen Bereich der zuvor vorgestellten Transformation. Im 
nichtlinearen Bereich lässt sich der Ansatz in den zuvor vorgestellten Ansatz überführen, 
wenn der Lastvektor und die Transformation jeweils in jedem Berechnungsschritt auf den 
aktuellen Zustand bezogen werden. 
 
 
Abbildung 3-3: Transformation nach Hernandez-Montes et al. [HER04] 
3.1.3 Wahl des Kontrollpunktes 
Die Wahl des Kontrollpunktes kann einen entscheidenden Einfluss auf die Transformation 
und damit auf den Nachweis (Abschnitt 3.2) haben. Dies wird an einem zweigeschossigen 
Gebäude, das als Stabtragwerk (diskreter Mehrmassenschwinger) idealisiert wird, verdeut-
licht. Dazu wird die Pushover-Kurve eines Zweimassenschwingers mit horizontalen Frei-
heitsgraden einmal mit höhenproportionaler und einmal mit massen- und modalformproporti-
onaler Horizontalbelastung ermittelt. Die Verteilung der Horizontalkräfte wird im zweiten Fall 
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in jedem Berechnungsschritt aktualisiert. Beide ermittelten Pushover-Kurven werden an-
schließend in das Spektralbeschleunigungs-Spektralverschiebungs-Diagramm transformiert, 
wobei sich die Transformation einmal auf die Modalform im Ausgangszustand und einmal auf 
die aktuelle Modalform bezieht, welche mit der Sekantensteifigkeit des jeweiligen Berech-
nungsschrittes bestimmt wird. Hierbei wird das im vorangegangenen Abschnitt zuerst vorge-
stellte klassische Transformationsverfahren verwendet. 
 
Abbildung 3-4: Zweimassenschwinger 
In Abbildung 3-4 ist der Zweimassenschwinger mit den Geschossmassen ݉ଵ von 10 t und 
݉ଶ von 25 t dargestellt. Die Steifigkeiten der Geschosse werden durch bilineare Kurven er-
fasst, welche ebenfalls in der Abbildung dargestellt sind. Mit diesen Kennwerten werden die 
beiden Pushover-Kurven verformungsgesteuert ermittelt, welche in der linken Spalte von 
Tabelle 3-1 dargestellt sind. 
Entsprechend der Belastung, die in der ersten Zeile der Tabelle höhenproportional und in der 
zweiten Zeile massen- und modalformproportional erfolgt, ergeben sich im oberen Geschoss 
größere Verschiebungen als im Erdgeschoss, aber die Unterschiede zwischen den beiden 
Belastungsformen sind nur gering. 
Bei der Transformation zur Bestimmung des äquivalenten Einmassenschwingers wird ge-
mäß Gleichung (7) der Fundamentschub durch die effektive modale Masse dividiert, um die 
Spektralbeschleunigung zu ermitteln. Da die effektive modale Masse unabhängig vom Kon-
trollpunkt ist, spielt dieser Punkt keine Rolle. Die effektive modale Masse ist jedoch abhängig 
von der Modalform, welche sich im Laufe der Berechnung ändert. Da sich in diesem Beispiel 
die effektive modale Masse erhöht, reduziert sich die Spektralbeschleunigung mit zuneh-
mender Spektralverschiebung. Dieses Verhalten wird im Vergleich der rechten Spalte von 
Tabelle 3-1 mit der mittleren Spalte deutlich.  
Die Bestimmung der Spektralverschiebung erfolgt nach Gleichung (8) durch Division der 
Verschiebung durch den modalen Anteilsfaktor. Bezieht sich dieser auf den Anfangszustand, 
so ergeben sich unterschiedliche Spektralverschiebungen in Abhängigkeit des Kontrollpunk-
tes. Ein Kontrollpunkt im Erdgeschoss liefert deutlich größere Spektralverschiebungen eines 
äquivalenten Einmassenschwingers als ein Kontrollpunkt im Dachgeschoss (Tabelle 3-1, 
Mitte). Dieses Verhalten tritt hier bei beiden Lastansätzen auf. Wird die Transformation je-
weils auf den aktuellen Zustand bezogen, so ist die Transformation bei einem massen- und 
modalformproportionalen Lastansatz unabhängig vom Kontrollpunkt, da nur dieser Lastan-
satz Verformungen proportional zur Eigenform hervorruft. Somit ergibt sich in allen Fällen der 
gleiche äquivalente Einmassenschwinger (Tabelle 3-1 rechts unten). 
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Tabelle 3-1: Gegenüberstellung unterschiedlicher Lastansätze und Kontrollpunkte bei der Bestimmung 
von Pushover-Kurve und Transformation auf einen äquivalenten Einmassenschwinger 
Pushover-Kurve 
Transformation 
nicht aktualisiert 
Transformation 
aktualisiert 
 
 
Es konnte somit gezeigt werden, dass die Transformation der Kapazitätskurve eines diskre-
ten Mehrmassenschwingers in die eines äquivalenten Einmassenschwingers nur dann un-
abhängig vom Kontrollpunkt ist, wenn 
 der Lastansatz massen- und modalformproportional erfolgt, 
 der Lastvektor in jedem Berechnungsschritt aktualisiert wird und 
 die Transformation auf den aktuellen Modalvektor (aktuelle Sekanten- bzw. Tangen-
tensteifigkeit) bezogen wird. 
Nur in diesem Fall ergibt sich für jede Wahl des Kontrollpunktes der gleiche äquivalente 
Einmassenschwinger. Abweichungen können zu unterschiedlichen äquivalenten Einmassen-
schwingern und damit zu einer Über- oder Unterschätzung der Tragwerkskapazität führen. 
3.2 Nachweiskonzept 
Zur graphischen Ermittlung der maximalen Verschiebung (Zielverschiebung) unter Erdbe-
benbeanspruchung wird die Bauwerkskapazität im Spektralbeschleunigungs-
Spektralverschiebungs-Diagramm mit einer Spektraldarstellung der Erdbebeneinwirkung wie 
z.B. einem gedämpften Antwortspektrum, einem inelastischen Spektrum oder einem direkt 
aus einem Beschleunigungs-Zeitverlauf generierten inelastischen Spektrum überlagert 
(Abbildung 3-5). Die letzte Variante ist für eine praktische Anwendung von geringem Interes-
se, da sie nur zur Analyse aufgetretener Schäden bei bekannten Erdbebendaten genutzt 
werden kann. Aus diesem Grund wird sie in dieser Arbeit nicht weiter thematisiert. 
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Abbildung 3-5: Bestimmung der maximalen Verschiebung („Performance Point“) 
Existiert ein Schnittpunkt („Performance Point“) ist der Nachweis der Standsicherheit erfüllt. 
Der Performance Point gibt die maximale Verschiebung des äquivalenten Einmassen-
schwingers an, aus der durch Rücktransformation die maximale Verschiebung des Kontroll-
punktes unter der gegebenen Erdbebenbelastung ermittelt werden kann. 
Im Folgenden wird die Bestimmung der maximalen Verschiebung anhand von zwei Varian-
ten der geglätteten Spektren, gedämpfte Antwortspektren und inelastische Spektren, vorge-
stellt.  
3.2.1 Nachweis mit gedämpften Spektren 
Das von Freeman [FRE98] entwickelte Nachweiskonzept, die Kapazitätsspektrummethode, 
basiert auf gedämpften Spektren und wurde erstmals in den 70er Jahren als Schnellbewer-
tungsverfahren im Rahmen eines Pilotprojektes zur Untersuchung der seismischen Gefähr-
dung des Puget Sound Naval Shipyard angewendet. Erweiterungen des Verfahrens sind z.B. 
im ATC 40 [ATC40] zu finden. Grundsätzlich wird die Energiedissipation durch Ansatz einer 
effektiven Dämpfung des Systems ߦ௘௙௙ berücksichtigt. Dies ist die Summe der Grunddämp-
fung ߦ଴ und der hysteretischen Dämpfung ߦ௛௬௦௧ infolge nichtlinearen Verhaltens. 
 
Abbildung 3-6: Bestimmung des Performance Points mittels gedämpfter Spektren 
Zu jedem Punkt der Kapazitätskurve wird die effektive Dämpfung bestimmt, das abgeminder-
te elastische Antwortspektrum ermittelt und mit den Gleichungen (10) und (11) in das Spekt-
ralbeschleunigungs-Spektralverschiebungs-Diagramm transformiert. 
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Fällt der betrachtete Punkt der Kapazitätskurve mit dem gedämpften Antwortspektrum zu-
sammen, so gibt dieser Punkt („Performance Point“) die maximale Verschiebung des äquiva-
lenten Einmassenschwingers an. Damit handelt es sich um ein iteratives Vorgehen zur Be-
stimmung der maximalen Verschiebung. Wie im allgemeinen Nachweiskonzept liefert auch 
hier die Rücktransformation die Verschiebung des gewählten Kontrollpunktes. 
Erdbebennormen enthalten i.d.R. elastische Antwortspektren mit einer Dämpfung von 5%. 
Die Bestimmung von Antwortspektren mit einer abweichenden viskosen Dämpfung erfolgt 
durch Skalierung des Normspektrums in Abhängigkeit der Periodendauer und der Dämp-
fung. Eine übersichtliche Zusammenstellung vorhandener Ansätze ist bei Bommer und Men-
dis [BOM04] zu finden. Ein Vergleich der unterschiedlichen Ansätze zeigt, dass die Skalie-
rung sowohl von den charakteristischen Größen des Erdbebens (Magnitude, Dauer etc.) als 
auch von der Entfernung zum Epizentrum abhängt.  
Die Skalierung nach DIN EN 1998-1 [DINEN1998-1] bzw. DIN EN 1998-1 NA [DINEN1998-
1/NA] basiert auf den Arbeiten von Bommer und Elnashai [BOM99], [BOM00] und ist abhän-
gig von der Periode. Bei sehr steifen Systemen hat die Dämpfung nur einen geringen Ein-
fluss. Dieser Einfluss steigt linear, bis die Periodendauer ܶ der Kontrollperiodendauer ஻ܶ ent-
spricht. Ab dieser Periodendauer wird die Skalierung des elastischen Antwortspektrums 
durch den Dämpfungs-Korrekturbeiwert ߟ berücksichtigt.  
ߟ ൌ ඨ 105 ൅ ߦ (12)
Nach DIN EN 1998-1 NA [DINEN1998-1/NA] ist der Wert des Dämpfungs-Korrekturbeiwertes 
auf 0,55 begrenzt, was einer viskosen Dämpfung von 28% entspricht. 
Die für die Reduktion erforderliche Dämpfung kann mit unterschiedlichen Methoden be-
stimmt werden. Im ATC 40 [ATC40] findet sich eine Möglichkeit, welche für Stahlbetonbau-
ten entwickelt wurde, aber auch auf Systeme mit ähnlichem Verhalten übertragbar ist. Dabei 
wird basierend auf der Kapazitätskurve die Dämpfung ermittelt, die anschließend in Abhän-
gigkeit des hysteretischen Verhaltens des Gebäudes modifiziert wird.  
 
Abbildung 3-7: Bestimmung der Dämpfung zur Reduktion des elastischen Antwortspektrums 
ܧ஽  
ܧௌ
݇௘௙௙݇଴
Kapazitätskurve
ܵ௔,௜
ܵ௔,௬
ܵ௔
ܵௗܵௗ,௜ܵௗ,௬
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Zu jeder Spektralverschiebung ܵௗ,௜ wird die Dämpfung ermittelt, indem zuerst die Kapazitäts-
kurve durch eine bilineare Kurve approximiert wird. Die Steigungen der bilinearen Kurve er-
geben sich aus der Anfangssteifigkeit ݇଴, welche der Anfangssteigung der Kapazitätskurve 
entspricht, und der Bedingung, dass die Fläche unterhalb von beiden Kurven gleich groß ist. 
Mit der Approximation kann eine komplette Hystereseschleife konstruiert werden, die bei 
hoher Energiedissipation dem in Abbildung 3-7 dargestellten Parallelogramm entspricht. Da-
raus lässt sich die hysteretische Dämpfung bestimmen, die sich aus dem Verhältnis der dis-
sipierten Energie ܧ஽, die dem Flächeninhalt des Parallelogramms entspricht, und der Deh-
nungsenergie ܧௌ ergibt: 
ߦ௘௙௙ ൌ ߦ଴ ൅ ߢ ⋅ ߦ௛௬௦௧ ൌ ߦ଴ ൅ ߢ ⋅ 14 ⋅ ߨ ⋅
ܧ஽
ܧௌ ൌ ߦ଴ ൅ ߢ ⋅ 0,637 ⋅
ܵ௔,௬ ⋅ ܵௗ,௜ െ ܵௗ,௬ ⋅ ܵ௔,௜
ܵௗ,௜ ⋅ ܵ௔,௜  (13)
Da der tatsächliche Hystereseverlauf nicht immer dem in Abbildung 3-7 dargestellten Paral-
lelogramm entspricht, wird die Dämpfung in Abhängigkeit des Bauwerkverhaltens mit dem 
Korrekturfaktor ߢ modifiziert. Im ATC 40 [ATC40] sind Werte für diesen Faktor angegeben, 
welcher für stark eingeschnürte Hysteresekurven bei 0,33 und für stabile Hysteresekurven 
mit hoher Energiedissipation bei 1,0 liegt. In der nachfolgenden Tabelle ist der Reduktions-
faktor in Abhängigkeit des Gebäudeverhaltens zusammengefasst. 
Tabelle 3-2: Reduktionsfaktor gemäß ATC 40 [ATC40] 
Hysteretisches Verhalten ߦ௛௬௦௧ [%] ߢ [-] Verlauf 
A Stabile Hystereseschleifen, hohe Energiedissipation 
൑ 16,25  1,0  
൐ 16,25  
൏ 45  1,13 െ 0,51
ௌೌ,೤⋅ௌ೏,೔ିௌ೏,೤⋅ௌೌ,೔
ௌ೏,೔⋅ௌೌ,೔   
൒ 45  0,77  
B Eingeschnürte  Hystereseschleifen 
൑ 25  0,67  
൐ 25  
൏ 45  0,845 െ 0,446
ௌೌ,೤⋅ௌ೏,೔ିௌ೏,೤⋅ௌೌ,೔
ௌ೏,೔⋅ௌೌ,೔  
൒ 45  0,53  
C Stark eingeschnürte  Hystereseschleifen  0,33  
Weitere, detailliertere Verfahren, welche die Dämpfung in Abhängigkeit des Materials und 
des statischen Systems ermitteln, werden in Kapitel 5.3 vorgestellt. 
3.2.2 Nachweis mit inelastischen Spektren 
Die maximale Verschiebung unter Erdbebenbelastung kann auch mit inelastischen Ant-
wortspektren ermittelt werden, welche im Gegensatz zu elastischen Antwortspektren anhand 
von Zeitverlaufsberechnungen an nichtlinearen Einmassenschwingern bestimmt werden. 
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Abbildung 3-8: Bestimmung des Reduktionsfaktors zur Ermittlung inelastischer Spektren 
Zur Beschreibung inelastischer Antwortspektren werden zwei Kenngrößen benötigt: der Re-
duktionsfaktor ܴఓ und die Duktilität ߤ. Der Reduktionsfaktor ist das Verhältnis zwischen dem 
Widerstand des elastischen Einmassenschwingers ܨ௘௟ und der Fließkraft ܨ௬ des nichtlinearen 
Einmassenschwingers und stellt somit das Verhältnis zwischen elastischem und plastischem 
Verhalten dar. Die Duktilität ist das Verhältnis der maximalen Verschiebung ݔ௠ unter Erdbe-
benbelastung zur Fließverschiebung ݔ௬. 
ܴఓ ൌ ܨ௘௟ܨ௬ ൌ
ݔ௘௟
ݔ௬   (14)
ߤ ൌ ݔ௠ݔ௬  (15)
Das inelastische Antwortspektrum wird für verschiedene Duktilitäten entwickelt. Für jede vor-
gegebene Zielduktilität werden Zeitverlaufsberechnungen an nichtlinearen Einmassen-
schwingern mit unterschiedlichen Periodendauern durchgeführt. Die Berechnungen eines 
Einmassenschwingers werden mit jeweils modifizierter Fließkraft so oft wiederholt, bis die 
erreichte Duktilität mit der Zielduktilität übereinstimmt. Aus dem Verhältnis von elastischem 
und nichtlinearem Verhalten wird der Reduktionsfaktor ermittelt. Daraus ergibt sich der Re-
duktionsfaktor für eine Duktilität in Abhängigkeit der Periodendauer. Dieser Faktor stellt 
gleichzeitig das Verhältnis des elastischen Antwortspektrums zum inelastischen Ant-
wortspektrum dar. 
Inelastische Antwortspektren wurden erstmals von Newmark und Hall [NEW82] vorgeschla-
gen und in den nachfolgenden Jahren von mehreren Autoren erweitert. Dazu gehört auch 
das inelastische Spektrum von Vidic, Fajfar und Fischinger [VID94]. Eine Gegenüberstellung 
dieser und weiterer Reduktionsfaktoren ist bei Miranda und Bertero [MIR94] zu finden.  
Das inelastische Spektrum von Vidic et al. [VID94] ist Grundlage der N2-Methode (N für 
nichtlineare Analyse und 2 für zwei Modelle). Dieses nichtlineare Verfahren wurde von Fajfar 
[FAJ00] zur Bestimmung der maximalen Verschiebung im Lastfall Erdbeben entwickelt und 
ist auch im informativen Anhang B der DIN EN 1998-1 [DINEN1998-1] zu finden. Über die 
Norm hinausgehende Erweiterungen der N2-Methode finden sich bei Fajfar et al. [FAJ05]. 
Eine Modifikation des Verfahrens, die Koeffizientenmethode, ist im ATC 40 [ATC40] und der 
FEMA 273 [FEMA273] beschrieben. Hier wird zusätzlich der Einfluss der Hystereseform und 
Effekte aus Theorie II. Ordnung vereinfacht über Faktoren berücksichtigt. Im Folgenden wird 
exemplarisch das inelastische Spektrum von Vidic et al. [VID94], das die Grundlage dieser 
weit verbreiteten Methode ist, und die Anwendung im Rahmen der N2-Methode vorgestellt. 
ݔ௬ ݔ௘௟ ݔ௠
ܨ௬
ܨ௘௟
݉ݔሷሺݐሻ 
ݔሷ௚ሺݐሻ
ݔ௚ሺݐሻ ݇ 
݉
െ݉ݔሷ௚ሺݐሻ
ܨ 
ݔ
ܿݔሶ
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3.2.2.1 Inelastisches Spektrum von Vidic et al. 
Die inelastischen Spektren von Vidic et al. [VID94] wurden mittels Zeitverlaufsberechnungen 
an unterschiedlichen nichtlinearen Einmassenschwingern bestimmt, deren Federgesetze in 
Abbildung 3-9 dargestellt sind: links ein bilineares Modell sowie rechts ein Modell mit Steifig-
keitsdegradation (Q-Modell).  
 
Abbildung 3-9: Bilineares Modell (links) und Q-Modell (rechts) 
Bei beiden Modellen betrug die Steifigkeit nach dem Fließen 10 % der Anfangssteifigkeit ݇଴ 
(d.h. ݎ ൌ 0,1). Das zweite Modell, das Q-Modell von Saiidi und Sozen [SAI79], berücksichtigt 
Steifigkeitsdegradation und wurde ursprünglich für Stahlbetonrahmentragwerke entwickelt. 
Die Steifigkeitsdegradation ist abhängig von der Duktilität und dem Koeffizienten ߙ. Saiidi 
und Sozen bestimmten den Koeffizienten zu 0,4 für Einmassenschwinger und 0,5 für Mehr-
massenschwinger. Zur Berücksichtigung der Dämpfung wurden ein massenproportionaler 
und ein steifigkeitsproportionaler Dämpfungsansatz eingesetzt. Dabei wurden hauptsächlich 
Systeme mit einer Dämpfung von 5%, aber auch Systeme mit 2% Dämpfung untersucht. 
Durch die Kombination der Hysterese- und Dämpfungsmodelle ergeben sich vier Modelle, 
die vor allem im Periodenbereich von 0,1 bis 2,5 s untersucht und ausgewertet wurden. Der 
nichtlinearen Berechnung liegen Beschleunigungsverläufe zugrunde, welche in drei Gruppen 
von Erdbeben mit unterschiedlichen Charakteristika unterteilt werden können: 
 Kalifornien und Montenegro (1979) mit Starkbebenphasen von 10 bis 30 s und vor-
herrschenden Periodendauern im Bereich von 0,3 bis 0,8 s  
 Friaul (1976) und Banja Luka (1981) mit kurzen Starkbebenphasen und kurzen vor-
herrschenden Perioden 
 Chile (1985) mit langen Bebendauern und vorherrschenden Periodendauern analog 
zu Kalifornien und Montenegro. 
Aus den Berechnungen wurden bilineare Verläufe des Reduktionsfaktors zur Reduzierung 
des Antwortspektrums in Abhängigkeit vom hysteretischen Modell und der Duktilität ߤ ermit-
telt.  
ܴఓ ൌ ܿଵ ⋅ ሺߤ െ 1ሻ௖ೃ ⋅ ்బ் ൅ 1 für ܶ ൑ ଴ܶ  (16)
ܴఓ ൌ ܿଵ ⋅ ሺߤ െ 1ሻ௖ೃ ൅ 1 für ܶ ൒ ଴ܶ (17)
Die Grenzperiode ଴ܶ ist eine erdbeben- und modellabhängige Größe, die durch geringfügige 
Modifikation der Kontrollperiode ஼ܶ  des Spektrums bestimmt wird, welche die Grenze zwi-
schen dem Bereich konstanter Beschleunigung und konstanter Geschwindigkeit darstellt. Die 
Werte für die Konstanten ܿଵ  und ܿோ  werden in Abhängigkeit des Hysterese- und Dämp-
ܨ
ݔ
݇଴ 
ݎ݇଴ ܨ
ݔ
݇଴
ݎ݇଴
݇଴ ቀଵఓቁ
ఈ
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fungsmodells von Vidic et al. angegeben [VID94]. Beispielhaft ergeben sich für ߤ ൌ 4 die in 
Abbildung 3-10 dargestellten Verläufe des Reduktionsfaktors. 
 
Abbildung 3-10: Reduktionsfaktor für μ = 4 in Abhängigkeit des Modells (nach [VID94]) 
Der N2-Methode ist das Q-Modell mit massenproportionaler Dämpfung zugrunde gelegt, bei 
dem sich die Konstanten ܿଵ  und ܿோ  zu 1,0 ergeben. Für große Periodendauern gilt damit 
ܴఓ ൌ ߤ. Dieser Zusammenhang entspricht der „Equal-Displacement-Rule“, die auf Berech-
nungen von Veletsos et al. [VEL65] zurückgeht. Anschaulich besagt die Regel, dass bei sehr 
weichen Systemen die maximale Verschiebung des nichtlinearen Einmassenschwingers der 
eines elastischen Einmassenschwingers entspricht. 
Die Komplexität des Reduktionsfaktors wird durch die Festlegung von ଴ܶ ൌ ஼ܶ weiter redu-
ziert. Diese Festlegung liegt für Strukturen mit kurzen Periodendauern auf der sicheren Sei-
te, da der Reduktionsfaktor für ଴ܶ ൌ ஼ܶ  immer unterhalb des Verlaufs von ଴ܶ ൌ ݂ሺߤሻ  liegt 
(Abbildung 3-11 links), so dass sich im zugehörigen inelastischen Antwortspektrum 
(Abbildung 3-11 rechts) im kurzen Periodenbereich immer größere Verschiebungen ergeben. 
 
Abbildung 3-11: Verläufe des Reduktionsfaktors ࡾࣆ und des inelastischen Spektrums für T0 = TC und 
T0 = f() (nach [FAJ99]) 
Mit den Vereinfachungen ergibt sich folgende praxistaugliche Definition des Reduktionsfak-
tors ܴఓ: 
ܴఓ ൌ ሺߤ െ 1ሻ ⋅ ்்಴ ൅ 1   für ܶ ൑ ஼ܶ (18)
ܴఓ ൌ ߤ	   für ܶ ൒ ஼ܶ (19)
Die Transformation des elastischen Antwortspektrums ܵ௘ሺܶሻ  in das Spektralbeschleuni-
gungs-Spektralverschiebungs-Diagramm erfolgt mit gleichzeitiger Reduktion nach Fajfar 
[FAJ00] gemäß: 
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ܵ௔ ൌ ܵ௘
ሺܶሻ
ܴఓ  (20)
ܵௗ ൌ ߤܴఓ ⋅
ܶଶ
4 ⋅ ߨଶ ⋅ ܵ௘ሺܶሻ (21)
3.2.2.2 N2-Methode 
Der Nachweis im Rahmen der N2-Methode erfolgt durch Überlagerung der bilinearen Push-
over-Kurve des äquivalenten Einmassenschwingers mit dem zuvor beschriebenen inelasti-
schen Antwortspektrum. Die Bilinearisierung der Pushover-Kurve erfolgt nach DIN EN 
1998-1 Anhang B [DINEN1998-1] so, dass die Flächen unterhalb der tatsächlichen Kurve ܧ 
und der bilinearisierten Kurve gleich sind.  
ݔ௬ ൌ 2 ⋅ ቆݔ௠ െ ܧܨ௬ቇ (22)
 
Abbildung 3-12: Bilinearisierung der Pushover-Kurve nach DIN EN 1998-1 Anhang B [DINEN1998-1] 
Die Transformation der Kurve erfolgt mit den Gleichungen (5) bis (8), wobei nach DIN EN 
1998-1 Anhang B [DINEN1998-1] der Modalvektor zuvor auf den Kontrollpunkt normiert 
(߶ଵ,୏୭୬୲୰୭୪୪୮୳୬୩୲ ൌ 1) wird. Damit ergeben sich die Spektralbeschleunigung und Spektralver-
schiebung zu: 
ܵ௔ ൌ ܨ௕߁ଵ ⋅ ݉ଵ∗ (23)
ܵௗ ൌ
ݔ୏୭୬୲୰୭୪୪୮୳୬୩୲
߁ଵ ⋅ ߶ଵ,୏୭୬୲୰୭୪୪୮୳୬୩୲ ൌ
ݔ୏୭୬୲୰୭୪୪୮୳୬୩୲
߁ଵ  (24)
Aufgrund der elastisch-ideal-plastischen Approximation der Pushover-Kurve ist eine grafi-
sche Bestimmung des Schnittpunktes nicht erforderlich und die Verschiebung kann im Ge-
gensatz zur Verwendung gedämpfter Spektren direkt in Abhängigkeit der Periodendauer und 
des Verhaltens (linear bzw. nichtlinear) ermittelt werden. Die Periodendauer ଵܶ∗ und die elas-
tische Verschiebung ݔ௘௧∗  des äquivalenten Einmassenschwingers sind wie folgt zu berech-
nen: 
ݔ௘௧∗ ൌ ܵ௘ሺ ଵܶ∗ሻ ⋅ ቀ భ்
∗
ଶ⋅గቁ
ଶ
   mit ଵܶ∗ ൌ 2 ⋅ ߨට௠భ
∗⋅௫೤∗
ி೤∗  (25)
ܨݕ
La
st
 
Verformungݔݕ ݔ݉
Plastischer Mechanismus
ܧ
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Hierbei sind ݔ௬∗  und ܨ௬∗  die Fließverschiebung bzw. die maximale Fließkraft der Pushover-
Kurve des äquivalenten Einmassenschwingers und ݉ଵ∗ die Masse des äquivalenten Einmas-
senschwingers nach Gleichung (6). In Abhängigkeit dieser Größen werden drei Fälle unter-
schieden: 
Im einfachsten Fall verhält sich der Einmassenschwinger linear, so dass die Verschiebung 
des Systems mit ߤ ൌ ܴఓ ൌ 1 unter Ansatz des elastischen Antwortspektrums bestimmt wer-
den kann.  
Wenn die Periodendauer des äquivalenten Einmassenschwingers Tଵ∗ kleiner als Tେ und die 
Duktilität μ ൐ 1 sind, liegt nichtlineares Verhalten vor und der Reduktionsfaktor kann wie folgt 
berechnet werden: 
ܴఓ ൌ ܵ௘
ሺ ଵܶ∗ሻ
ܨ௬∗/݉ଵ∗ (26)
Wird Gleichung (18) nach ߤ aufgelöst und zusammen mit Gleichung (26) in Gleichung (21) 
eingesetzt, so kann die Verschiebung des äquivalenten Einmassenschwingers ݔ௧∗ direkt be-
stimmt werden. Die resultierende Formel, die auch in der DIN EN 1998-1 Anhang B 
[DINEN1998-1] zu finden ist, ist in Tabelle 3-3 (Mitte) angegeben.  
Wenn schließlich die Periodendauer des äquivalenten Einmassenschwingers ଵܶ∗ ൐ ஼ܶ ist und 
nichtlineares Materialverhalten vorliegt, so ist ߤ ൌ ܴఓ und die inelastische Verschiebung ent-
spricht der Verschiebung bei Annahme uneingeschränkt linearen Materialverhaltens (Tabelle 
3-3, rechts). 
Die drei Fälle zur Bestimmung der maximalen Verschiebung ݔ௧∗ des äquivalenten Einmas-
senschwingers sind in Tabelle 3-3 zusammengefasst. Die Rücktransformation mit dem 
Transformationsbeiwert ߁ଵ liefert die maximalen Verschiebungen des Kontrollpunktes ݔ௧. 
Tabelle 3-3: Verschiebung des äquivalenten Einmassenschwingers nach DIN EN 1998-1 [DINEN1998-1] 
Elastischer Bereich Inelastischer Bereich 
ଵܶ∗ ൏ ஼ܶ ଵܶ∗ ൏ ஼ܶ ଵܶ∗ ൒ ஼ܶ 
 
ݔ௧∗ ൌ ݔ௘௧∗  
ݔ௧∗ ൌ ݔ௘௧
∗
ݍ௨ ⋅ ቆ1 ൅ ሺݍ௨ െ 1ሻ ⋅
஼ܶ
ଵܶ∗
ቇ 
ݍ௨ ൌ ܵ௘
ሺ ଵܶ∗ሻ ⋅ ݉ଵ∗
ܨ௬∗  
ݔ௧∗ ൌ ݔ௘௧∗  
3.2.3 Gegenüberstellung gedämpfter und inelastischer Spektren 
Zum Vergleich der unterschiedlichen Verfahren zur Abminderung des elastischen Ant-
wortspektrums wird die maximale Horizontalverschiebung nichtlinearer Einmassenschwinger 
infolge eines Erdbebens anhand beider Verfahren ermittelt und als Referenz werden Zeitver-
laufsberechnungen durchgeführt: 
Sa
Sd
Sa
Sd
Sa
Sd
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 Verfahren nach DIN EN 1998-1 Anhang B / N2-Methode (Inelastisches Spektrum) 
 Kapazitätsspektrummethode (Gedämpftes Spektrum) 
 Zeitverlaufsberechnungen (Q-Modell, Takeda-Modell) 
Die Ermittlung der maximalen Verformung unter Erdbebenbelastung erfolgt entsprechend 
der in den Abschnitten 3.2.1 und 3.2.2 vorgestellten Verfahren. Bei der Kapazitätsspektrum-
methode wird der Dämpfungsansatz von Dwairi et al. [DWA07] verwendet.  
ߦ௘௙௙ ൌ ߦ଴ ൅ ܥா௉ ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰ 	mit	ܥா௉ ൌ ቊ
0,65 ൅ 0,50 ⋅ ൫1 െ ௘ܶ௙௙൯
0,65
für ௘ܶ௙௙ ൏ 1s
für ௘ܶ௙௙ ൒ 1s (27)
Damit gelten beide Berechnungsansätze für Stahlbetonbauten, wobei in der Herleitung un-
terschiedliche Federgesetze Anwendung fanden: Während der Ansatz für die gedämpften 
Spektren auf dem Takeda-Modell basiert, wurden die inelastischen Spektren mit dem Q-
Modell entwickelt, welches seinerseits allerdings auch als vereinfachte Variante des Takeda-
Modells aufgefasst werden kann.  
Neben den statischen Untersuchungen werden auch dynamische Berechnungen mit den 
Modellen durchgeführt, die den beiden Ansätzen zugrunde liegen. Die Parameter des Q-
Modells sind in Kapitel 3.2.2.1 gegeben. Im Gegensatz hierzu weist das Takeda-Modell kei-
ne Reststeifigkeit und keine Steifigkeitsdegradation auf (Abbildung 6-2: ݎ ൌ 0, ߙ ൌ 0, ߚ ൌ 0,6, 
2% viskose Dämpfung).  
Zum Vergleich der Verfahren wurde die maximale Verschiebung von neun Einmassen-
schwingern bestimmt. Die unterschiedlichen Einmassenschwinger lassen sich nach zwei 
Größen kategorisieren: Die Beispiele 1-3 weisen hohe, die Beispiele 4-6 mittlere und die 
Beispiele 7-9 niedrige Anfangssteifigkeit auf. Weiterhin sind die Beispiele 1, 4 und 7 durch 
eine geringe, die Beispiele 2, 5 und 8 durch eine mittlere sowie die Beispiele 3, 6 und 9 
durch eine hohe maximale Traglast charakterisiert. Somit ergeben sich für die neun Varian-
ten die bilinearisierten Lastverformungskurven, die links in Abbildung 3-13 dargestellt sind. 
  
Abbildung 3-13: Lastverformungskurven und Periodendauern der Einmassenschwinger 
Für alle Einmassenschwinger beträgt die Masse einheitlich 30 t, damit ergeben sich An-
fangsperioden im Bereich von 0,2 bis 2,2 s. Die Anfangsperioden mit den zugehörigen 
Spektralbeschleunigungen sind rechts in der vorangegangenen Abbildung zu finden. 
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Abbildung 3-14: Elastisches Spektrum und Beispiel für einen synthetischen Zeitverlauf 
Die seismische Belastung ist durch das in Abbildung 3-14 dargestellte elastische Ant-
wortspektrum nach DIN EN 1998-1 NA [DINEN1998-1/NA] gegeben, das für die Erdbeben-
zone 3, die Baugrundklasse B, die Untergrundklasse T und den Bedeutungsbeiwert ߁ଵ ൌ 1 
Anwendung findet. Basierend auf dem Antwortspektrum werden 10 synthetische Zeitverläufe 
berechnet, mit denen die nichtlinearen Einmassenschwinger beansprucht werden und je-
weils die maximale Verschiebung ermittelt wird. 
Die detaillierten Ergebnisse der Berechnungen finden sich in den Tabellen A- 1 und A- 2 so-
wie in den Abbildungen A- 1 bis A- 23 des Anhangs. In Abbildung 3-15 sind hier zusammen-
fassend die resultierenden maximalen Horizontalverschiebungen der Verfahren einander 
gegenübergestellt. Dabei sind die jeweiligen Varianten der Zeitverlaufsberechnungen farblich 
an die beiden Abminderungsmethoden angepasst. 
Die prognostizierten Maximalverschiebungen der unterschiedlichen Verfahren stimmen im 
Wesentlichen überein. Vor allem Systeme mit geringer bis mittlerer Steifigkeit (Beispiel 4 bis 
9) zeigen bei allen Verfahren ein ähnliches Verhalten. Systeme mit höherer Steifigkeit und 
entsprechend kurzer Periodendauer weisen hingegen unterschiedliche Maximalverschiebun-
gen in Abhängigkeit des Verfahrens auf. Diese Differenz nimmt mit abnehmender Spektral-
beschleunigung des äquivalenten Einmassenschwingers und damit stärkerer Abminderung 
des elastischen Antwortspektrums zu. In diesem Bereich stimmen die Ergebnisse der N2-
Methode / des Verfahrens nach DIN EN 1998-1 sehr gut mit den dynamischen Ergebnissen 
überein. 
 
Abbildung 3-15: Maximale Verschiebung der Beispiele 1 bis 9 
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Die Zeitverlaufsberechnungen mit dem Takeda-Modell weisen größere Maximalverschiebun-
gen auf als die Zeitverlaufsberechnungen mit dem Q-Modell, allerdings ergeben sich mit der 
Kapazitätsspektrummethode noch größere Verschiebungen. Diese Differenz liegt unter an-
derem daran, dass die Periodendauern der Beispiele 1 bis 3 am Rande des von Dwairi et al. 
[DWA07] untersuchten Periodenbereichs liegen und dass den Berechnungen unterschiedli-
che Beschleunigungs-Zeit-Verläufe zugrunde liegen. Während Dwairi et al. [DWA07] reale 
Zeitverläufe verwendeten, wurden hier synthetisch generierte Zeitverläufe verwendet.  
Insgesamt stimmen die Ergebnisse der N2-Methode / Methode nach DIN EN 1998-1 An-
hang B über einen weiten Steifigkeits- und Traglastbereich gut mit denen der Kapazitäts-
spektrummethode überein. Unterschiede resultieren aus den unterschiedlichen Modellen und 
den verwendeten Beschleunigungs-Zeit-Verläufen. 
3.3 Beurteilung der Verfahren 
Nichtlineare statische Verfahren zur Verifikation von Gebäuden unter Erdbebenbelastung 
lassen sich in zwei Schritte einteilen:  
 Ermittlung der Gebäudekapazität in Form einer Pushover-Kurve durch ein geeignetes 
Modell, das das komplexe nichtlineare Verhalten des Materials und des Tragwerks 
erfasst 
 Nachweis der Standsicherheit im Erdbebenfall durch Gegenüberstellung von Gebäu-
dekapazität und Lasteinwirkung 
In der Regel erfolgt die Analyse in dieser Reihenfolge. Einige Verfahren schätzen zuerst die 
maximale Verformung (Zielverschiebung) unter Erdbebenbelastung durch ein geeignetes 
Verfahren ab, ermitteln die Pushover-Kurve bis zu dieser Verschiebung und bestimmen die 
auftretenden Kräfte und Verschiebungen. 
Bei der Bestimmung der Pushover-Kurve kann die Wahl des Lastvektors einen entscheiden-
den Einfluss haben. Nach DIN EN 1998-1 Abschnitt 4.3.3.4.2.2 [DINEN1998-1] sollte daher 
das Tragwerk unter Verwendung von mindestens zwei Horizontallastverteilungen untersucht 
werden: massen- und modalformproportional sowie massenproportional. Diese Kräftevertei-
lungen repräsentieren zum einen den elastischen Anfangszustand und zum anderen die 
Kräfteverteilung, wenn sich ein weiches Erdgeschoss ausgebildet hat und stellen somit eine 
Grenzbetrachtung dar. 
Darüber hinaus wurde hier gezeigt, dass auch die Wahl des Kontrollpunktes und der Trans-
formation, bezogen auf den Ausgangszustand oder den aktuelle Systemzustand, einen ent-
scheidenden Einfluss auf den Nachweis haben kann. Dies spielt vor allem bei der N2-
Methode eine Rolle, die auch Bestandteil der DIN EN 1998-1 Anhang B [DINEN1998-1] ist. 
Bei dieser Methode sollte laut Norm der Kontrollpunkt immer auf der Ebene des obersten 
Geschosses liegen. Anhand eines Zweimassenschwingers konnte anschaulich gezeigt wer-
den, dass eine andere Wahl des Kontrollpunktes zu einer Überschätzung der Tragfähigkeit 
führen kann. Die in der Norm verwendete Transformation bezieht sich immer auf den An-
fangszustand des Systems. Diese Festlegung kann ebenfalls zu Fehleinschätzungen des 
Tragwerkverhaltens führen, daher sollte zur realistischen Beurteilung der Tragfähigkeit mit 
einer aktualisierten Transformation gearbeitet werden. 
Neben der klassischen Transformation, auf der auch das Verfahren nach DIN EN 1998-1 
Anhang B [DINEN1998-1] basiert, steht eine energiebasierte Transformation von Hernandez-
Montes et al. [HER04] zur Verfügung. Beide Transformationen liefern denselben äquivalen-
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ten Einmassenschwinger, wenn Lastvektor und Transformation sich auf den aktuellen Sys-
temzustand beziehen. 
In den Abschnitten 3.2.1 und 3.2.2 wurden zwei Nachweisverfahren vorgestellt, mit denen 
die maximale Verformung des Tragwerks unter Erdbebenbelastung ermittelt werden kann. 
Die grafische Darstellung der Verfahren ermöglicht eine Interpretation und Beurteilung dieser 
Ergebnisse. Diese Visualisierung fehlt in der Version des Verfahrens nach DIN EN 1998-1 
Anhang B [DINEN1998-1], so dass die Interpretation der Ergebnisse erschwert ist. 
Die Dämpfung bzw. das hysteretische Verhalten zeigte sich bei der Ermittlung der maxima-
len Verformung als ein entscheidender Faktor. Daher muss bei Verwendung gedämpfter 
Spektren eine geeignete Approximation der zu erwartenden Bauwerksdämpfung in Abhän-
gigkeit von der Verschiebung vorhanden sein. Bei der Verwendung inelastischer Spektren 
muss das hysteretische Modell, das zur Bestimmung der Spektren verwendet wurde, das 
Gebäudeverhalten des zu untersuchenden Tragwerks abbilden und die angesetzte Energie-
dissipation muss mit den tatsächlichen Eigenschaften des Gebäudes übereinstimmen. Eine 
Gegenüberstellung der Nachweisverfahren hat gezeigt, dass die prognostizierten maximalen 
Verschiebungen gut übereinstimmen. Geringe Unterschiede ergaben sich hier infolge unter-
schiedlicher Federgesetze und Vereinfachungen der Ansätze. 
Bei beiden Nachweisverfahren wird die Gebäudekapazität der Einwirkung direkt gegenüber-
gestellt. Unsicherheiten bei der Modellierung, den Materialparametern etc. können nach 
DIN EN 1998-1 Abschnitt 4.3.3.4.2.3 [DINEN1998-1] dadurch berücksichtigt werden, dass 
nicht die gesamte Kapazitätskurve angesetzt wird, sondern die Pushover-Kurve für Ver-
schiebungen berechnet werden sollte, die 150% der maximalen Verschiebung unter Erdbe-
benbelastung betragen. 
Da diese Verfahren lediglich eine Eigenform berücksichtigen, sind sie nur direkt auf Gebäude 
anwendbar, deren Schwingverhalten maßgeblich durch diese Eigenform bestimmt wird. Für 
unregelmäßige Gebäude hinsichtlich Steifigkeits- und Massenverteilung können auch höhere 
Eigenformen das Verhalten und Erdbebenbelastung maßgeblich beeinflussen. Erweiterun-
gen der vorgestellten Verfahren, die auch die Berücksichtigung höherer Eigenformen erlau-
ben, werden im folgenden Kapitel präsentiert. 
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4 Nichtlineare multimodale Nachweiskonzepte 
Schwingt ein Tragwerk maßgeblich in seiner ersten Eigenform, so ist die Berücksichtigung 
dieser Eigenform mit den Verfahren aus dem vorhergehenden Kapitel hinreichend genau zur 
Prognose des Gesamtverhaltens. Bei im Grund- und Aufriss unsymmetrischen Bauwerken 
sowie bei Gebäuden mit unregelmäßiger Masseverteilung kann das Verhalten maßgeblich 
durch höhere Eigenformen beeinflusst werden. Um diese Effekte zu erfassen, wurden in den 
vergangenen Jahren für Stahl- und Stahlbetonbauten verschiedene multimodale Verfahren 
entwickelt. Diese Verfahren wurden hinsichtlich des Modells, der horizontal angreifenden 
Lastverteilung und der Ermittlung der Maximalverschiebung stetig verbessert und erweitert. 
In diesem Kapitel wird zunächst ein Überblick über multimodale Verfahren mit separatem 
Lastansatz für jede relevante Modalform und Verfahren mit kombiniertem Lastansatz gege-
ben. Für beide Kategorien werden anschließend einige Verfahren detailliert vorgestellt und 
diese Methoden abschließend bewertet und hinsichtlich ihrer Anwendbarkeit auf Mauer-
werksbauten beurteilt. Auf Basis der bekannten Verfahren wird abschließend ein erweitertes 
multimodales Nachweiskonzept entwickelt und verifiziert. 
4.1 Vorhandene multimodale Nachweiskonzepte 
Die vorhandenen multimodalen Nachweiskonzepte können prinzipiell in zwei Kategorien ein-
geteilt werden: Verfahren, die auf einer separaten Betrachtung der relevanten Moden basie-
ren, bei denen eine anschließende Kombination der Einzelverformungen erfolgt und Verfah-
ren, die auf kombinierten Lastansätzen basieren, bei denen inhärent die Gesamtverformung 
bestimmt wird. 
4.1.1 Verfahren mit separiertem Lastansatz 
Unter den verschiedenen Ansätzen zur Berücksichtigung des Einflusses höherer Moden 
zeichnen sich die Verfahren mit separiertem Lastansatz dadurch aus, dass bei ihnen ge-
trennt für alle relevanten Moden Pushover-Analysen durchgeführt werden. Nach Paret et al. 
[PAR96] kann bereits ohne eine Kombination der Einzelergebnisse aus diesen Analysen die 
kritischste Mode und die wahrscheinlichsten Schadensorte ermittelt werden, indem die ein-
zelnen Moden im Spektralbeschleunigungs-Spektralverschiebungs-Diagramm wie in Abbil-
dung 4-1 dargestellt mit dem Antwortspektrum überlagert werden.  
 
Abbildung 4-1: Ermittlung der kritischsten Mode [PAR96] 
Dieses anschauliche Verfahren ermöglicht jedoch nur qualitative Aussagen über die einzel-
nen Moden. Sollen Aussagen über die maximal auftretenden Reaktionen des Gesamtgebäu-
des getroffen werden, müssen die unabhängigen Ergebnisse zu einer Gesamtantwort des 
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Systems kombiniert werden, wozu beispielsweise die multimodalen Verfahren von Chopra 
und Goel [CHO01b], [CHO03] eingesetzt werden können, die in Abschnitt 4.1.1.1 ausführlich 
vorgestellt werden. 
Diese multimodalen Verfahren wurden von Reyes und Chopra [REY10] um einen Mecha-
nismus zur Berücksichtigung der gleichzeitigen Wirkung der Erdbebenkomponenten in den 
beiden horizontalen Hauptrichtungen erweitert. Ausgehend von den Ergebnissen einer stati-
schen nichtlinearen Berechnung wird das System mit den resultierenden Verschiebungen 
zur Bestimmung der Schnittgrößen belastet. Es ergeben sich dabei, durch die Berücksichti-
gung der unterschiedlichen Wirkungsrichtungen, vier Kombinationen, mit denen das System 
belastet wird. Dieses Verfahren mit seiner Berücksichtigung der Interaktion unterschiedlicher 
Wirkungsrichtungen stellt somit eine Zwischenform zwischen den Verfahren mit separiertem 
Lastansatz und den Verfahren mit kombiniertem Lastansatz dar, die in Abschnitt 4.1.2 vor-
gestellt werden. 
Allen bisher erwähnten Verfahren liegen unveränderliche Lastverteilungen zugrunde. Da der 
Lastvektor die während eines Erdbebens auftretenden Kräfte widerspiegelt, kann er bei die-
sen Verfahren keine Effekte aus Schädigung erfassen, die zu einer Änderung der dynami-
schen Eigenschaften führen. Wie in Abbildung 4-2 dargestellt, kann nur ein adaptiver 
Lastvektor die Umverteilung der Horizontallasten erfassen [KRA98]. 
 
Abbildung 4-2: Schematische Entwicklung der Horizontallastverteilung 
Ein Verfahren, das in der Lage ist, diese Effekte zu erfassen, wurde von Kalkan und Kunnath 
[KAL06] vorgestellt, dabei wird in jedem Berechnungsschritt der Lastvektor entsprechend der 
Systemänderungen aktualisiert. Dieses Verfahren wird in Abschnitt 4.1.1.2 genauer betrach-
tet. 
Einen komplett anderen Ansatz verfolgen das Verfahren von Chopra et al. [CHO04] sowie 
das von Kreslin und Fajfar [KRE11], welches in Abschnitt 4.1.1.3 vorgestellt wird. Diese füh-
ren eine statische nichtlineare Analyse lediglich bezogen auf die erste Modalform durch und 
berücksichtigen den Einfluss höherer Moden durch eine Abschätzung aus einer linear-
elastischen Berechnung. Die Bestimmung der Gesamtantwort erfolgt dann durch eine Kom-
bination der Ergebnisse der nichtlinearen und der linearen Berechnung. Diese Ansätze neh-
men somit implizit an, dass die Schwingungen höherer Moden im elastischen Bereich ver-
bleiben und dass der torsionale Einfluss unsymmetrischer Grundrisse im nichtlinearen Be-
reich dem im elastischen Bereich entspricht.  
4.1.1.1 Modal Pushover Analysis 
Modal Pushover Analysis (MPA) ist ein von Chopra und Goel [CHO01b], [CHO03] entwickel-
tes Verfahren zur Berücksichtigung höherer Eigenformen bei der Bestimmung der maxima-
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len Stockwerksverschiebung infolge Erdbebenbelastung. Das Verfahren wurde zuerst für 
ebene Rahmentragwerke entwickelt und später auf dreidimensionale Gebäude erweitert. 
Zusätzlich erweiterten Reyes und Chopra [REY10] den Ansatz auch noch hinsichtlich der 
Berücksichtigung von gleichzeitiger Wirkung der Erdbebenkomponenten. 
Bei diesem Verfahren wird getrennt für jede relevante Modalform ݅ eine Pushover-Kurve er-
mittelt, die in der betrachteten Erdbebenrichtung den Fundamentschub ܨ௕,௜  gegenüber der 
Verschiebung des Kontrollpunktes abbildet, i.d.R. gegenüber der Dachverschiebung ݔୈୟୡ୦,௜. 
Für die Ermittlung der Pushover-Kurve muss auch hier zunächst der Lastvektor bestimmt 
werden. Dieser besteht für unsymmetrische Gebäude (d.h. Massenschwerpunkt und Steifig-
keitsmittelpunkt fallen nicht zusammen), deren Decken als starre Scheiben betrachtet wer-
den können, aus zwei horizontalen Kräften und einem Moment je Stockwerk. Der Ansatz der 
Horizontallasten ࡲ௜ erfolgt dabei massen- und modalformproportional. 
ࡲ௜ ൌ Γ௜ ⋅ ࡹ ⋅ ࣘ௜ (28)
ࡲ௝,௜ ൌ Γ௜ ⋅ ቌ
௝݉ ⋅ ߶௫,௝,௜
௝݉ ⋅ ߶௬,௝,௜
ܬ௝,௣ ⋅ ߶஀,௝,௜
ቍ (29)
Dabei ist ࣘ௜ die Eigenform der ݅-ten Modalform, die nach Chopra und Goel [CHO03] am line-
ar-elastischen System ermittelt wird, ࡹ die Massenmatrix und Γ௜  der modale Anteilsfaktor, 
der die Richtung des Erdbebens berücksichtigt. Kennzeichnend für diesen Lastansatz ist, 
dass die Gesamthorizontallast aus Erdbebenanregung (wie in Abbildung 4-3 dargestellt) auf 
die einzelnen Moden aufgeteilt wird. Diese Gesamthorizontallast ist konstant über die Höhe 
des Gebäudes, wohingegen die einzelnen Horizontallasten ࡲ௜ sich analog zur jeweiligen Ei-
genform verhalten. 
Dies soll anhand eines einfachen Beispiels verdeutlicht werden. In der nachfolgenden Tabel-
le sind die Eigenformen und -frequenzen eines zweigeschossigen Tragwerks mit konzentrier-
ten Massen auf den Geschossebenen dargestellt.  
Tabelle 4-1: Eigenformen eines zweigeschossigen Tragwerks 
   
Eigenform 1 
0,44 Hz 
Eigenform 2 
0,82 Hz 
Eigenform 3 
1,17 Hz 
Eigenform 4 
1,21 Hz 
Eigenform 5 
2,24 Hz 
Eigenform 6 
3,16 Hz 
Die modalformproportionale Aufteilung der Lasten führt bei einer Belastung in y-Richtung zu 
den in Abbildung 4-3 dargestellten Horizontallastverteilungen. Aufgrund der Symmetrie ha-
ben die 2. und 5. Modalform keinen Einfluss bei einer Erdbebenbelastung in y-Richtung und 
das Gesamtverhalten des Bauwerks ergibt sich aus der Kombination der Einzelverformun-
gen der 1., 3., 4. und 6. Modalform. 
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Abbildung 4-3: Modale Aufsplittung des Lastvektors 
Zur Bestimmung der Einzelverformungen der Modalformen werden beim Verfahren von 
Chopra und Goel [CHO03] die ermittelten Pushover-Kurven jeweils bilinearisiert und in das 
Spektralbeschleunigungs-Spektralverschiebungs-Diagramm transformiert. Aufgrund der Bili-
nearisierung muss dabei nur der Punkt (ݔୈୟୡ୦,௜,௬ ,ܨ௕,௜,௬) transformiert werden, an dem das 
Systemverhalten vom linear-elastischen Zustand in den nichtlinearen Bereich wechselt. Die 
Spektralbeschleunigung ܵ௔,௜,௬ und die Spektralverschiebung ܵௗ,௜,௬ bestimmen sich an diesem 
Punkt zu: 
ܵ௔,௜,௬ ൌ ܨ௕,௜,௬߁௜ ⋅ ݉௜∗ (30)
ܵௗ,௜,௬ ൌ
ݔୈୟୡ୦,௜,௬
߁௜ ⋅ ߶௜,ୈୟୡ୦ (31)
Mit dem modalen Anteilsfaktor ߁௜ und der Masse ݉௜∗, deren Produkt der effektiven modalen 
Masse der ݅-ten Eigenform entspricht.  
߁௜ ൌ ࣘ௜் ࡹ࢘ࣘ௜் ࡹࣘ௜ 
(32)
݉௜∗ ൌ ࣘ௜் ࡹ࢘ (33)
 
Abbildung 4-4: Bilinearisierung und Transformation [CHO01b], [CHO03] 
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Pushover-Kurven, die mit diesen Lastansätzen ermittelt werden, sind durch den Einfluss des 
Erdbebens auf das Verhalten in der betrachteten Richtung gekennzeichnet. So führt der 
Lastvektor analog zur ersten Eigenform i.d.R. zu den größten Verschiebungen. Im Spektral-
beschleunigungs-Spektralverschiebungs-Diagramm wird die Lage der Kurven zueinander 
durch die Eigenkreisfrequenz bestimmt, die Kapazitätskurven bezogen auf höheren Moden 
haben hier eine größere Steigung. 
Getrennt für jede Modalform und jede Belastungsrichtung wird die maximale Verschiebung 
ermittelt. Die Bestimmung des „Performance Points“ kann nach Chopra und Goel [CHO03] 
auf zwei Arten erfolgen: 
1) die maximale Verschiebung wird mittels Zeitverlaufsberechnungen am äquivalenten, 
nichtlinearen Einmassenschwinger unter Berücksichtigung der modalen Dämpfung 
bestimmt 
2) die maximale Verschiebung wird durch Überlagerung der Kapazitätskurve mit einem 
inelastischen Antwortspektrum bestimmt 
Die Rücktransformation liefert dann die maximale Verschiebung getrennt für jede Modalform. 
Die maximale Verschiebung des Tragwerks ergibt sich als Kombination aus den Einzelver-
formungen über die SRSS-Regel. Die Anwendung dieser Regel ist hierbei jedoch nur bei 
deutlich voneinander getrennten Eigenfrequenzen zulässig. Liegen die Eigenfrequenzen 
eines Bauwerks nahe beieinander, kann nicht mehr davon ausgegangen werden, dass die 
modalen Maximalwerte zeitlich unabhängig voneinander auftreten. In diesen Fällen sollte die 
Kombination mit der CQC-Regel [DER80] erfolgen, die als generalisierte Form der SRSS-
Regel aufgefasst werden kann: 
ݔ௠ ൎ max ൦ቌ෍෍ߩ௜,௝ ⋅ ݔ௜ ⋅ ݔ௝
ே
௝ୀଵ
ே
௜ୀଵ
ቍ
ଵ/ଶ
൪ (34)
Dabei ist ݔ௜ bzw. ݔ௝ die Verschiebung infolge der Horizontalbelastung analog zur Modalform ݅ 
bzw. ݆. Die modalen Kreuzkorrelationskoeffizienten ߩ௜,௝ bestimmen sich zu  
ߩ௜,௝ ൌ
8 ⋅ ඥߦ௜ ⋅ ߦ௝ ⋅ ൫ߚ௜,௝ ⋅ ߦ௜ ൅ ߦ௝൯ ⋅ ߚ௜,௝ଷ/ଶ
൫1 െ ߚ௜,௝ଶ ൯ଶ ൅ 4 ⋅ ߦ௜ ⋅ ߦ௝ ⋅ ߚ௜,௝ ⋅ ൫1 ൅ ߚ௜,௝ଶ ൯ ൅ 4 ⋅ ൫ߦ௜ଶ ൅ ߦ௝ଶ൯ ⋅ ߚ௜,௝ଶ
 (35)
Dabei ist ߚ௜,௝ das Frequenzverhältnis ߱௜/ ௝߱ und ߦ௜ bzw. ߦ௝ die Dämpfung der jeweiligen Mo-
de. Die Koeffizienten geben den gegenseitigen Einfluss der einzelnen Frequenzen an. Im 
Fall von deutlich voneinander getrennten Eigenfrequenzen sind die Kreuzkorrelationskoeffi-
zienten (݅ ് ݆ሻ Null und die anderen eins, so dass die CQC-Regel zur SRSS-Regel degene-
riert: 
ݔ௠ ൌ max ቆቀ෍ݔ௜ଶቁ
ଵ/ଶ
ቇ (36)
Für ebene Rahmentragwerke ist mit dieser ersten Kombination der Einzelverschiebungen 
bereits die komplette Systemantwort bestimmt. Werden hingegen dreidimensionale Struktu-
ren betrachtet, ergibt sich die resultierende Systemantwort aus der Kombination der maxima-
len Verschiebung der Hauptrichtungen über die SRSS-Regel.  
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Zusammenfassend lässt sich festhalten, dass für die Modal Pushover Analysis die Gesamt-
belastung des Bauwerks zunächst auf die einzelnen Moden aufgeteilt wird, für diese Einzel-
moden dann separate Pushover-Analysen durchgeführt werden und abschließend eine 
Kombination der Einzelverschiebungen durchgeführt wird, um die multimodale Systemant-
wort des Gesamtsystems zu bestimmen. 
4.1.1.2 Adaptive Modal Combination 
Das von Kalkan und Kunnath [KAL06] entwickelte Verfahren „Adaptive Modal Combination“ 
(AMC) zeichnet sich dadurch aus, dass Änderungen des Systemverhaltens infolge auftre-
tender Nichtlinearitäten berücksichtigt werden können, indem eine Aktualisierung der Last-
verteilung durchgeführt wird. Dies ist insbesondere dann ein essenzieller Vorteil im Vergleich 
zur Modal Pushover Analysis, wenn sich ein weiches Geschoss ausbildet und es zu Lastum-
lagerungen kommt. 
Bei Adaptive Modal Combination werden die Kräfte unter Berücksichtigung des aktuellen 
Systemzustandes massen- und modalformproportional aufgebracht. Die Lastverteilung im 
Berechnungsschritt ݇ ergibt sich wie folgt: 
ࡲ௜ሺ௞ሻ ൌ ࡹ ⋅ ࣘ௜ሺ௞ሻ (37)
Dabei wird die Systemänderung in jedem Schritt durch die Aktualisierung der Modalform ࣘ௜ሺ௞ሻ 
erfasst, wozu jeweils eine Modalanalyse basierend auf den aktuellen Steifigkeiten durchge-
führt wird.  
Die Pushover-Kurve wird in die Kapazitätskurve eines äquivalenten Einmassenschwingers 
transformiert. Die Transformation des Fundamentschubs erfolgt mit der effektiven modalen 
Masse der Modalform ݅ , während die Transformation der Verschiebungen hier mit dem 
Energieansatz von Hernandez-Montes et al. [HER04] erfolgt. 
ܵௗ,௜ ൌ ෍
∑ ܨ௜,௝ሺ௞ሻ ⋅ Δݔ௜,௝ሺ௞ሻ௡௝ୀଵ
∑ ܨ௜,௝ሺ௞ሻ௡௝ୀଵ
 (38)
Dabei ist ܨ௜,௝ሺ௞ሻ die am Stockwerk ݆ angreifende Horizontalkraft und Δݔ௜,௝ሺ௞ሻ die entsprechende 
Verschiebung der ݅-ten Eigenform jeweils bezogen auf den Berechnungsschritt ݇. Durch die-
sen Ansatz wird, wie bereits im Abschnitt 3.1.2 beschrieben, das gesamte Verhalten der 
Struktur erfasst und die Transformation ist unabhängig vom Kontrollpunkt. Die Bestimmung 
der maximalen Spektralverschiebung erfolgt nach Kalkan und Kunnath [KAL06] mit einem 
spezifischen inelastischen Antwortspektrum. Die Rücktransformation liefert die maximale 
modale Verschiebung. Für alle relevanten Eigenformen wird die Verschiebung ermittelt und 
anschließend wie bei der Modal Pushover Analysis mit der SRSS- bzw. CQC-Regel zu einer 
Gesamterdbebenantwort kombiniert. 
Insgesamt lässt sich für die Adaptive Modal Combination als entscheidender Unterschied zur 
Modal Pushover Analysis die kontinuierliche Aktualisierung des modalen Verhaltens des 
Bauwerks festhalten, die zu einer Verlagerung der Horizontalkräfte führt. Neben der realisti-
scheren Betrachtung des Gebäudeverhaltens ergibt sich zusätzlich auch noch der Vorteil, 
dass aufgrund der in jedem Schritt massen- und modalformproportionalen Aufbringung der 
Horizontallast die Transformation zwischen Fundamentschub und Verschiebung sowie 
Spektralbeschleunigung und Spektralverschiebung unabhängig vom verwendeten Kontroll-
punkt ist (s. Kapitel 3). 
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4.1.1.3 Erweiterung der N2-Methode 
Kreslin und Fajfar [KRE11] und Fajfar et al. [FAJ05] haben die N2-Methode, die ursprünglich 
für ebene regelmäßige Gebäude entwickelt wurde, erweitert, so dass auch das Verhalten 
unregelmäßiger Gebäude untersucht werden kann. Der Erweiterung liegen folgende Annah-
men zugrunde:  
 Der Torsionseinfluss unsymmetrischer Grundrisse nimmt im nichtlinearen Bereich ab. 
 Die Schwingungen höherer Moden verbleiben im elastischen Bereich.  
Mit diesen Annahmen, die Peruš und Fajfar [PER05] anhand von Untersuchungen an einge-
schossigen unsymmetrischen Gebäuden aufstellten, kann das Verhalten des Systems durch 
eine Kombination der N2-Methode basierend auf der ersten Modalform mit dem multimoda-
len Antwortspektrenverfahren unter Berücksichtigung aller relevanten Modalformen be-
schrieben werden. Dazu werden beide Berechnungen unabhängig voneinander durchge-
führt. Basierend auf den Ergebnissen werden dann Korrekturfaktoren ermittelt, mit denen die 
Ergebnisse der statischen nichtlinearen Berechnung multipliziert werden.  
Der Korrekturfaktor ܿுெ  zur Berücksichtigung höherer Moden ist dann das Verhältnis der 
Ergebnisse ݔ௘ der elastischen Berechnung mit dem multimodalen Antwortspektrenverfahren 
zu den Ergebnissen ݔேଶ der nichtlinearen statischen Berechnung. Ergibt sich ein Verhältnis 
kleiner als 1, so wird auf der sicheren Seite keine Abminderung angesetzt. 
ܿுெ ൌ max ൬ ݔ௘ݔேଶ , 1൰ (39)
Analog wird der torsionale Korrekturfaktor ்ܿ für jeden Punkt des Grundrisses und für Belas-
tungen in beiden Hauptrichtungen bestimmt. 
Dieses Konzept unterscheidet sich deutlich von den anderen beiden vorgestellten Verfahren, 
da es nichtlineare Einflüsse in höheren Moden nicht berücksichtigt. Ob die erwähnten An-
nahmen zutreffen, lässt sich nicht generell für alle möglichen Bauwerke zeigen, so dass vor 
Anwendung der erweiterten N2-Methode zunächst sichergestellt werden muss, dass die An-
nahmen zutreffen. 
4.1.2 Verfahren mit kombiniertem Lastansatz 
Die im vorangegangenen Abschnitt vorgestellten Verfahren basieren auf der Annahme, dass 
die einzelnen Moden entkoppelt sind. Geht man hingegen davon aus, dass eine gegenseiti-
ge Beeinflussung der Moden vorliegt, muss ein kombinierter Lastansatz aller relevanten Mo-
den erfolgen, der dann für die Bestimmung der Gebäudekapazität herangezogen wird.  
Zur Kombination der Moden wurden unterschiedliche Verfahren vorgeschlagen, die jeweils 
unterschiedliche Faktoren berücksichtigen: Eine Abschätzung des Einflusses höherer Moden 
auf Basis einer elastischen Analyse mit einer anschließenden Modifikation des Lastvektors 
findet sich bei Jan et al. [JAN04]. Alternativ dazu kombinieren Pinho und Antoniou [PIN05] 
sämtliche relevanten Modalformen über die SRSS-Regel zu einem gemeinsamen Lastan-
satz. Diese beiden Lastansätze berücksichtigen lediglich die dynamischen Eigenschaften 
des Gebäudes. Im Gegensatz dazu bestimmt Kunnath [KUN04] die Horizontalkräfte sowohl 
unter Berücksichtigung der dynamischen Eigenschaften als auch der Erdbebeneinwirkung. 
Dabei erfolgt die Kombination der einzelnen Moden sowohl als modale Addition als auch 
Subtraktion, so dass bei diesem Ansatz effektiv die Einhüllende der dynamischen Ergebnis-
se Verwendung findet. 
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Alle drei Verfahren werden in den folgenden Abschnitten 4.1.2.1, 4.1.2.2 und 4.1.2.3 noch 
ausführlicher vorgestellt. Trotz ihrer unterschiedlichen Herangehensweisen bei der Bestim-
mung der Horizontallastverteilungen, die teilweise konstant sind und teilweise an die aktuel-
len Systemeigenschaften angepasst werden, ist allen Verfahren gemein, dass der Nachweis 
des Tragwerks anschließend mithilfe von Pushover-Analysen geführt wird, deren Abbruchkri-
terium das Erreichen einer vorher bestimmten Verschiebung bzw. das Eintreten von System-
versagen ist.  
Zusätzlich wird auch das Verfahren von Aydinoğlu [AYD03] im anschließenden Abschnitt 
4.1.2.4 noch genauer präsentiert. Im Gegensatz zu den anderen erwähnten Verfahren, wird 
hier (wie auch beim verwandten Verfahren von Gupta und Kunnath [GUP00]) in jedem 
Schritt die Anforderung an das Tragwerk aktualisiert und mit der vorhandenen Kapazität ver-
glichen. Dieses inkrementelle Verfahren zeichnet sich nicht nur dadurch aus, dass wie bei 
Kunnath [KUN04] sowohl die dynamischen Eigenschaften als auch die Erdbebeneinwirkung 
berücksichtigt werden, sondern darüber hinaus auch noch das Antwortspektrum zur Skalie-
rung und Berücksichtigung des Einflusses der einzelnen Modalbeiträge herangezogen wird. 
4.1.2.1 Upper-bound Pushover Analysis 
Die „Upper-bound Pushover Analysis“ ist ein Verfahren von Jan et al. [JAN04] zur Bestim-
mung des Gebäudeverhaltens unter Erdbebenbelastung, wobei höhere Eigenformen durch 
einen modifizierten Lastansatz berücksichtigt werden. Bei diesem Verfahren wird zuerst mit 
einer Pushover-Analyse die maximale Verschiebung bei Ansatz einer dreiecksförmigen Hori-
zontallast ermittelt. Ausgehend von den elastischen Eigenformen und -frequenzen wird der 
Einfluss höheren Moden bestimmt.  
ݍ௜
ݍଵ ൌ ቤ
Γ௜ ⋅ ܵௗ,௜
Γଵ ⋅ ܵௗ,ଵቤ (40)
Dabei ist Γ௜ der modale Anteilsfaktor und ܵௗ,௜ die aus dem elastischen Antwortspektrum er-
mittelte Spektralverschiebung der ݅-ten Mode. Mit diesem Faktor wird die Verteilung der Ho-
rizontallasten unter Berücksichtigung aller relevanten Eigenfrequenzen bestimmt. Exempla-
risch ergibt sich der Lastvektor bei der Berücksichtigung von zwei Eigenformen wie folgt: 
ࡲ௨௕ ൌ ߱ଵଶ ⋅ ࡹ ⋅ ࣘଵ ൅ ߱ଶଶ ⋅ ࡹ ⋅ ࣘଶ ⋅ ݍଶݍଵ (41)
Mit dem so ermittelten Lastansatz wird die Pushover-Kurve bis zu der Verschiebung des Da-
ches ݔ௨௕,ୈୟୡ୦ entwickelt. Diese Verschiebung ergibt sich aus der Verschiebung ݔ்௅௉,ୈୟୡ୦, die 
mit einem dreieckförmigen Lastansatz bestimmt wurde und um den Einfluss höherer Moden 
(hier exemplarisch unter Berücksichtigung der 2. Modalform) erhöht wurde. 
ݔ௨௕,ୈୟୡ୦ ൌ ݔ்௅௉,ୈୟୡ୦ ⋅ ൬1 ൅ ݍଶݍଵ൰ (42)
Aus dieser Dachverschiebung lassen sich dann alle weiteren Verschiebungen im Tragwerk 
ableiten, so dass keine weiteren Transformationen oder Überlagerungen notwendig sind. 
4.1.2.2 Displacement-based adaptive Pushover 
Ein ähnliches Verfahren wie die Upper-bound Pushover Analysis haben Pinho und Antoniou 
[PIN05] mit dem Displacement-based Adaptive Pushover (DAP) entwickelt. Hierbei wird die 
Pushover-Kurve unter Berücksichtigung eines adaptiven Lastvektors und basierend auf der 
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Tangentensteifigkeit ermittelt. In jedem Schritt der Pushover-Kurve werden die aktuellen Mo-
dalformen bestimmt, der Lastvektor ermittelt und entsprechend skaliert.  
Basierend auf den Geschossverschiebungen ݔ௝, welche sich aus einer Summation der relati-
ven Stockwerksverschiebungen aller relevanten Moden ergeben, wird die Belastung des 
Tragwerks in jedem Schritt basierend auf den aktuellen Steifigkeiten ermittelt. 
ݔ௝ ൌ෍Δݔ௟
௝
௟ୀଵ
ൌ 	෍ඩ෍ቀΓ௜ ⋅ ൫߶௜,௝ െ ߶௜,௝ିଵ൯ቁ
ଶ௡
௜ୀଵ
௝
௟ୀଵ
 (43)
Die so bestimmten Verschiebungen werden bezogen auf die maximale Verschiebung nor-
miert, mit einem rechteckigen Lastvektor ࢞଴ und dem Skalierungsfaktor ݂ሺ௞ሻ multipliziert.  
ݔ௝ ൌ
ݔ௝
ݔ௝,୫ୟ୶ (44)
࢞ሺ௞ሻ ൌ ࢞ሺ௞ିଵሻ ൅ ݂ሺ௞ሻ ⋅ ࢞ ⋅ ࢞଴ (45)
Mit den so bestimmten Verschiebungen wird das Tragwerk belastet, die Reaktionskräfte und 
die Pushover-Kurve schrittweise ermittelt, bis eine zuvor bestimmte Zielverschiebung erreicht 
bzw. bis Systemversagen eingetreten ist. 
4.1.2.3 Method of Modal Combination 
Im Gegensatz zu den in den vorangegangenen Abschnitten vorgestellten Verfahren entwi-
ckelte Kunnath [KUN04] das Verfahren „Method of Modal Combination“ (MMC) zur Bestim-
mung der Pushover-Kurve eines Tragwerks, bei dem die Verteilung der Horizontallast einer 
Kombination der Modalformen entspricht.  
Die modale Kombination zur Bestimmung der Verteilung der Horizontalkräfte ܨ erfolgt unter 
Berücksichtigung der modalen Anteilsfaktoren Γ௜  sowie der Spektralbeschleunigung ܵ௔  in 
Abhängigkeit der Periodendauern ௜ܶ und der Dämpfungen ߦ௜. Der Anteil der einzelnen Mo-
den kann durch den Faktor ߙ௜ modifiziert werden, falls der modale Anteilsfaktor klein ist, die 
Spektralbeschleunigung aber einen großen Einfluss hat. Unter der Berücksichtigung von 
zwei Eigenformen ergibt sich beispielsweise folgende Horizontalkraftverteilung: 
ܨ௝ ൌ േߙଵ ⋅ Γଵ ⋅ ܯ ⋅ ߶ଵ ⋅ ܵ௔ሺߦଵ, ଵܶሻ േ ߙଶ ⋅ Γଶ ⋅ ܯ ⋅ ߶ଶ ⋅ ܵ௔ሺߦଶ, ଶܶሻ (46)
Das Verfahren erfordert bei Berücksichtigung von ܰ  relevanten Eigenformen und beiden 
Wirkungsrichtungen (d.h. positive und negative Richtung) die Durchführung von 2ே Pusho-
ver-Analysen. Bei einer Berücksichtigung von zwei Moden ergeben sich somit vier Horizon-
talkraftverteilungen, für die jeweils eine Pushover-Analyse durchgeführt wird, indem die Hori-
zontalkräfte schrittweise gesteigert werden, bis eine vorher bestimmte Dachverschiebung 
erreicht wird. 
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Abbildung 4-5: Kombinierter Lastansatz unter Berücksichtigung von zwei Eigenformen 
Die maximale Verschiebung bzw. relative Stockwerksverschiebung ergibt sich direkt aus den 
beiden Analysen. So führt die in Abbildung 4-5 dargestellten Verteilung bei einer modalen 
Addition zu größeren Verschiebungen in oberen Stockwerken und einer modalen Subtraktion 
zu größeren Verschiebungen in den unteren Stockwerken. 
4.1.2.4 Incremental Response Spectrum Analysis 
Zur Berücksichtigung der Interaktion zwischen den Modalformen hat Aydinoğlu [AYD03], 
[AYD04] das Verfahren „Incremental Response Spectrum Analysis“ (IRSA) entwickelt, wel-
ches auf dem multimodalen Antwortspektrenverfahren basiert. Dieses inkrementelle Verfah-
ren setzt zwischen den einzelnen Berechnungsschritten lineares Verhalten voraus und ist 
somit besonders für die Analyse von Rahmentragwerken mit der Fließgelenkmethode geeig-
net. Es gliedert sich in folgende Schritte: 
Zuerst werden basierend auf den aktuellen Tangentensteifigkeiten die Eigenkreisfrequenzen 
߱௜ሺ௞ሻ und Eigenformen aller relevanten Moden des ሺ݇ሻ-ten Berechnungsschrittes bestimmt. 
Daraus ergibt sich für jede Mode jeweils ein äquivalenter Einmassenschwinger mit dem 
Quadrat seiner Eigenkreisfrequenz als aktuelle Steigung im Spektralbeschleunigungs-
Spektralverschiebungs-Diagramm (Abbildung 4-6, links).  
Anschließend werden die maximal möglichen Spektralverschiebungen ܵௗ,௜,௠௔௫ሺ௞ሻ  aller relevan-
ten Moden ermittelt. Dazu wird die bis dahin ermittelte Kapazitätskurve durch eine bilineare 
Kurve approximiert. Die Anfangssteigung der bilinearen Kapazitätskurve im Spektralbe-
schleunigungs-Spektralverschiebungsdiagramm entspricht dem Quadrat der modifizierten 
Eigenkreisfrequenz ߱௜,௠ሺ௞ሻ, welche sich aus der Flächengleichheit unterhalb der Kapazitätskur-
ve und der bilinearen Approximation bestimmt. Die zweite Steigung entspricht immer dem 
Quadrat der aktuellen Eigenkreisfrequenz ߱௜ሺ௞ሻ, wie in Abbildung 4-6 (links) dargestellt. In 
den ersten beiden Iterationsschritten ist die Bilinearisierung nicht notwendig, da die Kapazi-
tätskurve bereits in einer bilinearen Form vorliegt. Mit den resultierenden bilinearen Kapazi-
tätskurven wird die maximale Spektralverschiebung ܵௗ,௜,௠௔௫ሺ௞ሻ  entweder über nichtlineare Zeit-
verlaufsberechnungen oder durch Überlagerung mit einem Antwortspektrum bestimmt. Damit 
kann ein intermodaler Skalierungsfaktor ߣ௜ሺ௞ሻ bestimmt werden: 
ߣ௜ሺ௞ሻ ൌ
ܵௗ,௜,୫ୟ୶ሺ௞ሻ െ ܵௗ,௜ሺ௞ିଵሻ
ܵௗ,ଵ,௠௔௫ሺ௞ሻ െ ܵௗ,ଵሺ௞ିଵሻ
 (47)
1. Eigenform 2. Eigenform 1.+ 2. Eigenform 1.- 2. Eigenform
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Weiterhin werden für jede relevante Mode die Reaktionen ݎ௜ሺ௞ሻ bei einer modalformproportio-
nalen Belastung multipliziert mit dem modalen Anteilsfaktor ߣ௜ሺ௞ሻ ermittelt. 
Die Reaktion unter Berücksichtigung aller Moden ergibt sich dann mit der SRSS-Regel zu: 
Δݎ ൌ ඨ෍ቀ̅ݎ௜ሺ௞ሻ ⋅ ߣ௜ሺ௞ሻቁ
ଶ ⋅ Δܵௗ,ଵሺ௞ሻ (48)
Alternativ kann hier auch die CQC-Regel Anwendung finden. Zur Skalierung des aktuellen 
Abschnittes der Kapazitätskurven wird das Spektralverschiebungsinkrement bezogen auf die 
erste Mode Δܵௗ,ଵሺ௞ሻ  so bestimmt, dass der Belastungszuwachs zur Bildung des nächsten 
Fließgelenkes führt. Mit dem intermodalen Skalierungsfaktor kann damit für jede Mode das 
Spektralverschiebungsinkrement ermittelt werden, die Tangentensteifigkeiten werden aktua-
lisiert und der nächste Berechnungsschritt beginnt erneut mit der Bestimmung der Eigen-
kreisfrequenzen und Eigenformen. Die einzelnen Berechnungsschritte werden so lange wie-
derholt, bis in einem Schritt die maximale Spektralverschiebung einer Mode erreicht wird 
oder Systemversagen eingetreten ist. Im ersten Fall ist der Erdbebennachweis erbracht und 
sämtliche Gebäudereaktionen für das betrachtete Erdbeben können bestimmt werden. Im 
zweiten Fall kann der Nachweis nicht erbracht werden. 
 
Abbildung 4-6: Ermittlung der Kapazitätskurven und Bestimmung der maximalen Verformungen 
Als praxistaugliche Alternative zur nichtlinearen Zeitverlaufsberechnung oder der Überlage-
rung mit einem gedämpften oder inelastischen Spektrum kann die maximale Spektralver-
schiebung auch über die „Equal-Displacement-Rule“ bestimmt werden. Dieser Zusammen-
hang zwischen maximal elastischer und inelastischer Verschiebung gilt für große Perioden-
dauern und lässt sich über den gesamten Periodenbereich als Näherungslösung verwenden. 
Als weitere Vereinfachung werden die maximalen Spektralverschiebungen nur im ersten 
Schritt ermittelt und in den nachfolgenden Berechnungsschritten unverändert angesetzt. In 
diesem Fall entspricht die Skalierung der einzelnen Kapazitätskurven einer Skalierung des 
elastischen Antwortspektrums, wie in Abbildung 4-6 (rechts) zu sehen ist. 
4.1.3 Beurteilung vorhandener Ansätze 
In den vorangegangenen Abschnitten wurden verschiedene multimodale Nachweiskonzepte 
zur Erfassung des Einflusses aus höheren Moden präsentiert, die sich hinsichtlich des Last-
ansatzes und der Bestimmung der maximalen Verschiebung unterscheiden. 
Die Lastansätze der vorgestellten Verfahren verwenden getrennte Lastverteilungen für alle 
relevanten Moden oder kombinierte Ansätze, welche jeweils durch konstante oder adaptive 
Sp
ek
tr
al
be
sc
hl
eu
ni
gu
ng
 
Spektralverschiebung
Sp
ek
tr
al
be
sc
hl
eu
ni
gu
ng
 
Spektralverschiebung
4| Nichtlineare multimodale Nachweiskonzepte 
40 
Verteilungen, Berücksichtigung der dynamischen Eigenschaften bzw. Berücksichtigung der 
Erdbebeneinwirkung gekennzeichnet sind. 
Die im Abschnitt 4.1.1 vorgestellten Verfahren gehen allesamt davon aus, dass die einzelnen 
Moden entkoppelt auftreten, entsprechend wird für jede Mode ein separater Lastansatz ge-
wählt und eine unabhängige Pushover-Analyse durchgeführt. Bei diesen Verfahren bleibt die 
Interaktion der Moden unberücksichtigt, die insbesondere auch durch auftretende Schädi-
gung hervorgerufen werden kann. Dies führt im nichtlinearen Bereich zu einer Fehleinschät-
zung des Verhaltens. Somit können getrennte Pushover-Analysen für jede relevante Mode 
prinzipbedingt nicht die gesamte Gebäudekapazität erfassen. 
Im Gegensatz dazu bieten modale Lastkombination, die in Abschnitt 4.1.2 vorgestellt wur-
den, die Möglichkeit die gegenseitige Beeinflussung der Moden zu erfassen. Ein Schwach-
punkt einiger Verfahren ist der Einsatz der SRSS- bzw. CQC-Regel bei der Kombination der 
Modalbeiträge. Diese Regeln berücksichtigen nicht die Vorzeichen der Lastkomponenten 
und die Kombination führt zwangsläufig zu einer Steigerung der Horizontalkomponenten. 
Somit kann die Ermittlung des Lastvektors mit diesen Kombinationsregeln die Belastungs-
richtungen nicht erfassen [PRI03], womit ebenfalls eine ungenauere Bestimmung der Ge-
bäudekapazität einhergeht. 
Für alle Lastansätze gilt, dass sie die Horizontalkräfte während eines Erdbebens widerspie-
geln sollen, deren Verteilung von den Eigenschaften des Systems und der Anregung ab-
hängt. Entsprechend ist die Pushover-Kurve abhängig vom Erdbeben und den dabei ange-
regten Frequenzen. Elnashai [ELN01] stellt dazu heraus, dass das Verhalten des gesamten 
Tragwerks unter seismischer Belastung stark vom betrachteten Erdbeben und den Eigen-
schaften des Systems abhängt. Kunnath [KUN04] hat anhand von Zeitverlaufsberechnungen 
gezeigt, dass das Verhalten im nichtlinearen Bereich stärker von höheren Moden geprägt ist. 
Daraus ergibt sich, dass ein adaptiver Ansatz unter Berücksichtigung der Erdbebeneinwir-
kung erforderlich ist.  
Für das Versagen des Tragwerks ist die relative Stockwerksverschiebung von maßgebender 
Bedeutung. Entsprechend ist es von hoher Wichtigkeit, diese präzise vorherzusagen. Wie in 
Abbildung 4-5 verdeutlicht, führen unterschiedliche Belastungen, modale Addition bzw. mo-
dale Subtraktion, zu unterschiedlichen Stockwerksbelastungen des Tragwerks. Eine Erfas-
sung dieser Beanspruchung und dieser Versagensmechanismen ist nur durch Analysen mit 
multiplen Lastansätzen sowohl in positiver als auch in negativer Richtung möglich, da im 
allgemeinen Fall nur auf diesem Weg der Einfluss höherer Eigenformen angemessen be-
rücksichtigt werden kann. 
Insgesamt gilt, dass adaptive Lastansätze unter Berücksichtigung unterschiedlicher modaler 
Kombinationen sowie der Erdbebeneinwirkung und -richtung die auftretenden Kräfte wäh-
rend eines Erdbebens am besten abbilden können. 
Die Bestimmung der Verschiebungen, Verformungen und auftretenden Reaktionen während 
des betrachteten Erdbebens erfolgt bei den Verfahren mit separiertem Lastansatz durch 
Kombination der Einzelergebnisse. Bei den Verfahren mit kombiniertem Lastansatz wird die 
Pushover-Analyse bis zu einer vorher abgeschätzten Maximalverformung durchgeführt oder 
alternativ mit Hilfe des Antwortspektrums ermittelt. Die Bestimmung dieser Maximalverschie-
bung ist nur eine Abschätzung, entsprechend stellen sich die resultierenden Ergebnisse 
auch nur als Abschätzung dar. 
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Verfahren mit separiertem Lastansatz, wie z.B. die Modal Pushover Analysis (MPA) von 
Chopra und Goel [CHO01b], [CHO03] entsprechen im elastischen Bereich dem multimoda-
len Antwortspektrenverfahren. In diesem Bereich besitzen die SRSS- bzw. CQC-Regel ihre 
Gültigkeit. Zur Bestimmung der maximalen Verformung im nichtlinearen Bereich stellen diese 
Kombinationsregeln nur eine Näherung dar. Somit ist die Genauigkeit bei der Bestimmung 
nichtlinearer Verschiebungen durch diese Kombinationsregeln begrenzt. 
Darüber hinaus wird z.B. beim inkrementellen Verfahren von Aydinoğlu [AYD03] in jedem 
Berechnungsschritt der Einfluss der einzelnen Moden durch Skalierung des elastischen Ant-
wortspektrums berücksichtigt und zu einer Gesamtantwort des Systems kombiniert. Damit 
werden immer alle dynamischen Eigenschaften an demselben System ermittelt und die In-
teraktion der Moden erfasst. Mit der „Equal displacement Rule“ steht dabei zusätzlich ein 
praktikables Näherungsverfahren zur Verfügung, mit dem bei geringer algorithmischer Kom-
plexität in jedem Schritt die maximal auftretende Verschiebung ermittelt und mit der vorhan-
denen verglichen wird. Aufgrund seines Gültigkeitsbereichs gilt dieses Verfahren jedoch nur 
für große Perioden; auf kürzere Periodendauern und steife Gebäude wie z.B. Mauerwerks-
bauten ist diese Regel nur näherungsweise anwendbar. 
Die Bestimmung der auftretenden Verschiebungen und Reaktionen während des betrachte-
ten Erdbebens muss unter Berücksichtigung der Änderung der dynamischen Eigenschaften 
(Perioden, Modalform, Einfluss der einzelnen Moden, Energiedissipation) erfolgen. 
Als Schlussfolgerung aus der Gegenüberstellung der einzelnen Verfahren lässt sich festhal-
ten, dass bei der Bestimmung der Pushover-Kurve und der Bestimmung der auftretenden 
Vorformungen und Kräfte einige Punkte berücksichtigt werden sollten: 
 Interaktion der Moden durch einen kombinierten Lastansatz 
 Multiple Pushover-Analysen zur Identifikation der ungünstigsten Kombination 
 Erfassung des Einflusses der jeweiligen Mode auf das Gesamtverhalten 
 Erfassung der Erdbebenanregung 
 Wirkungsrichtung des Erdbebens und gegenseitige Beeinflussung der Belastungs-
komponenten 
 Berücksichtigung der Tragwerkscharakteristiken bei der Bestimmung der maximal 
auftretenden Verformungen und Reaktionen  
Unter Berücksichtigung dieser Aspekte wird im folgenden Kapitel ein verbessertes multimo-
dales Nachweiskonzept vorgestellt und verifiziert. 
4.2 Erweitertes multimodales Nachweiskonzept 
Ausgehend von den bestehenden multimodalen Nachweiskonzepten wird ein adaptives Ver-
fahren entwickelt, das die relativen Stockwerksverschiebungen in allen Geschossen reali-
tätsnah prognostiziert und damit auch das Versagen in höheren Stockwerken unter Berück-
sichtigung multipler Pushover-Analysen zur Ermittlung der jeweils ungünstigsten Kombinati-
on erfasst. Die Übertragbarkeit auf Mauerwerksbauten wird diskutiert und anhand von Ver-
gleichsrechnungen wird die Methode verifiziert. 
4.2.1 Multimodales Nachweiskonzept für Mauerwerksbauten 
Das Verhalten von Mauerwerksbauten unter seismischer Belastung wird allgemein durch 
nichtlineares Verhalten und richtungsabhängige Effekte (wie Interaktion zwischen Wänden 
bzw. zwischen Wand und Decke sowie Lastumlagerungen) bestimmt. Für eine genauere 
Beschreibung sei auf Kapitel 5 verwiesen, in dem verschiedene Aspekte des Verhaltens von 
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Mauerwerksbauten ausführlicher beleuchtet werden, um ein realistisches Tragwerksmodell 
herzuleiten. Für die Bestimmung des Nachweisverfahrens ist zunächst die Richtungsabhän-
gigkeit des Verhaltens von großer Bedeutung, weshalb die jeweilige Wirkungsrichtung der 
beiden horizontalen Erdbebenkomponenten berücksichtigt werden muss. Das Gebäude soll-
te daher durch zwei zueinander orthogonale Komponenten der Erdbebeneinwirkung bean-
sprucht werden, die als gleichzeitig wirkend zu betrachten sind. Darüber hinaus werden Teil-
schädigungen des Bauwerks durch das Versagen von Einzelwänden aus Mauerwerk maß-
geblich durch die relative Stockwerksverschiebung bestimmt. Somit ist für eine realistische 
Prognose des Verhaltens von Mauerwerksbauten ein nichtlineares Verfahren erforderlich, 
das inhärent die Einwirkungsrichtung berücksichtigt und die relative Stockwerksverschiebung 
realitätsnah bestimmt. 
Mit diesem Ziel wird im Folgenden die nichtlineare adaptive multimodale Interaktionsanalyse 
(AMI) entwickelt und vorgestellt, die prinzipiell für beliebige Materialen angewendet werden 
kann, aber aufgrund der expliziten Berücksichtigung der genannten Eigenschaften von Mau-
erwerksbauten besonders zu deren Untersuchung unter seismischer Belastung geeignet ist. 
Der schematische Ablauf des Verfahrens ist in Abbildung 4-7 dargestellt. 
Grundlage der AMI ist eine Modellierung des Tragwerks, das durch den Grundriss und die 
Parameter der verwendeten Materialien definiert ist. Darüber hinaus werden in diesem 
Schritt auch die vorliegenden Belastungen (Eigengewicht und Nutzlasten) des Gebäudes 
berücksichtigt. Die Modellierung liefert zwei unterschiedliche Modelle: ein nichtlineares 
Tragwerk, das für die Pushover-Analyse eingesetzt wird, und ein linearisiertes Tragwerk, an 
dem eine initiale Analyse des Bauwerkverhaltens durchgeführt wird. 
Ein Kernbestandteil dieser initialen Analyse ist die Ermittlung der wesentlichen Moden des 
Tragwerks, wobei das richtungsabhängige Verhalten berücksichtigt werden muss. Allgemein 
kann die Bewegung eines elastischen Systems durch die Modalanalyse auf Schwingungen 
von untereinander unabhängigen Einmassenschwingern zurückgeführt werden. Die Bewe-
gung des Gesamtsystems ergibt sich wiederum durch Summation aller modalen Anteile 
[CHO01a]: 
࢞ሺݐሻ ൌ෍࢞௜ሺݐሻ
ࡺ
࢏ୀ૚
ൌ෍߁௜ ⋅ ࣘ௜ ⋅ ݔ௜∗ሺݐሻ
ࡺ
࢏ୀ૚
 (49)
Dabei ist ݔ௜∗ሺݐሻ die zeitliche Verschiebung eines Einmassenschwingers bezogen auf die ݅-te 
Mode. Dieser Zusammenhang besitzt jedoch nur im linear-elastischen Bereich Gültigkeit. Bei 
einer inkrementellen Pushover-Analyse mit abschnittsweise linearem Verhalten kann der 
gleiche Zusammenhang jedoch näherungsweise angewendet werden. Somit ergibt sich die 
Verschiebung des Systems bezogen auf die ݅-te Mode: 
ࢤ࢜௜ሺ௞ሻ ൌ ߁௜ሺ௞ሻ ⋅ ࣘ௜ሺ௞ሻ ⋅ ߂ܵௗ,௜ሺ௞ሻ (50)
Sind alle wesentlichen Moden des Tragwerks ermittelt, müssen daraus Belastungen be-
stimmt werden, die im Rahmen einer Pushover-Analyse eingesetzt werden. Wird die ݅-te 
Mode separat betrachtet, ergibt sich der folgende Zusammenhang zwischen Belastung und 
Verformung: 
ઢࡼ௜ሺ௞ሻ ൌ ܭሺ௞ሻ ⋅ ࢤ࢜௜ሺ௞ሻ ൌ ࡷሺ௞ሻ ⋅ ߁௜ሺ௞ሻ ⋅ ࣘ௜ሺ௞ሻ ⋅ ߂ܵௗ,௜ሺ௞ሻ (51)
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Abbildung 4-7: Flussdiagramm der nichtlinearen adaptiven multimodalen Interaktionsanalyse (AMI) 
Aufgrund der zuvor dargestellten Interaktionseffekte zwischen den einzelnen Moden kann 
eine derartige Betrachtung allerdings zu signifikanten Fehleinschätzungen des Tragwerkver-
haltens führen. Für die Kombination der Modalbeiträge zu einer resultierenden Belastung 
des Tragwerks stehen beispielsweise die SRSS- bzw. CQC-Regel zur Verfügung. Bei beiden 
Regeln bleiben jedoch die Vorzeichen der Komponenten der Erdbebeneinwirkung unberück-
sichtigt, weshalb hiermit kein richtungsabhängiges Verhalten abgebildet werden kann. Daher 
können beide Regeln hier nicht angewendet werden und stattdessen werden in Anlehnung 
an Kunnath [KUN04] multiple Kombinationen von Moden unterschiedlicher Vorzeichen un-
tersucht. Beispielsweise ergibt sich damit unter Berücksichtigung von zwei Moden und für 
eine aufgebrachte Verformung in einer Wirkungsrichtung ݕ  das Belastungsinkrement des 
Tragwerks zu:  
ઢ࢞ሺ௞ሻ ൌ േ߁ଵ,௬ሺ௞ሻ ⋅ ࣘଵሺ௞ሻ ⋅ Δܵௗ,ଵሺ௞ሻ േ ߁ଶ,௬ሺ௞ሻ ⋅ ࣘଶሺ௞ሻ ⋅ ߣଶሺ௞ሻ ⋅ Δܵௗ,ଵሺ௞ሻ (52)
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Diese ungewichtete Kombination der Modalbeiträge führt in allen Geschossen zu einer 
Überschätzung der relativen Geschossverschiebung. Vergleichsrechnungen haben ergeben, 
dass eine Wichtung der einzelnen Anteile über die relative effektive modale Masse eine ein-
fache Möglichkeit darstellt, um realistische Geschossverschiebungen zu ermitteln.  
ઢ࢞ሺ௞ሻ ൌ േ߁ଵ,௬ሺ௞ሻ ⋅ ࣘଵሺ௞ሻ ⋅ Δܵௗ,ଵሺ௞ሻ ⋅
݉ଵ∗
∑݉௜∗ േ ߁ଶ,௬
ሺ௞ሻ ⋅ ࣘଶሺ௞ሻ ⋅ ߣଶሺ௞ሻ ⋅ Δܵௗ,ଵሺ௞ሻ ⋅
݉ଶ∗
∑݉௜∗ (53)
Das Belastungsinkrement wird darüber hinaus auch noch davon beeinflusst, dass gerade bei 
Mauerwerksbauten die Richtung des Erdbebens eine entscheidende Rolle spielen kann. 
Nach Norm [DINEN1998-1] kann auch die Kombination der Horizontalkomponenten der Erd-
bebeneinwirkung entweder durch eine geeignete Kombinationsregel (z.B. SRSS-Regel) oder 
durch folgenden Ansatz berücksichtigt werden. 
ܧாௗ௫ ⊕ 0,30 ⋅ ܧாௗ௬ bzw. 0,30 ⋅ ܧாௗ௫ ⊕ ܧாௗ௬ (54)
Dabei sind ܧாௗ௫  bzw. ܧாௗ௬  die Beanspruchungsgrößen infolge zweier orthogonaler Erdbe-
beneinwirkungen. Im Rahmen eines verformungsbasierten Nachweises muss die Kombinati-
on der Belastungsrichtungen beim Lastvektor erfolgen. Zur Berücksichtigung dieser Wir-
kungsrichtungen wird das Tragwerk gleichzeitig mit der Beanspruchung in der maßgebenden 
Erdbebenrichtung und senkrecht dazu belastet. Da im Vorfeld nicht klar ist, welche Zusam-
menstellung aus modaler Kombination und Wirkungsrichtung der Beanspruchung die un-
günstigste ist, müssen im allgemeinen Fall multiple Untersuchungen durchgeführt werden. 
Die Anzahl an möglichen Modalkombinationen steigt exponentiell mit der Anzahl an berück-
sichtigten Moden und multiplikativ mit der Anzahl an betrachteten Kombinationen von Erdbe-
beneinwirkungen, daher kann die Rechenkomplexität des Nachweisverfahrens sehr schnell 
sehr stark steigen und ein Verfahren zur Reduktion dieser Komplexität ist wünschenswert. 
Eine Möglichkeit dazu bietet der modale Anteilsfaktor ߁௜,௫, da er die Verschiebung der we-
sentlichen Freiheitsgrade für eine gegebene Richtung der Anregung berücksichtigt (s. Glei-
chung (5)) und somit den Einfluss der jeweiligen Mode für die spezielle Anregung quantifi-
ziert. Ein großer, relativer Betrag des Anteilsfaktors kennzeichnet bedeutende Moden für die 
betrachtete Anregungsrichtung. Dadurch ist es möglich, die Komplexität zu reduzieren, in-
dem nur die wesentlichen Kombinationen von Moden für die betrachtete Anregung berück-
sichtigt werden. 
Mit diesem Belastungsinkrement und dem anfangs bestimmten nichtlinearen Tragwerksmo-
dell kann dann eine inkrementelle Pushover-Analyse durchgeführt werden, wobei der Sys-
temzustand zwischen den einzelnen Analyseschritten aktualisiert wird. Diese Aktualisierung 
erlaubt es, Änderungen am Tragwerk zu berücksichtigen, die sich aus Teilschädigungen und 
damit verbundenen Lastumlagerungen ergeben. In jedem Schritt der Pushover-Analyse wer-
den die modalen Anteile skaliert, somit werden alle modalen Kapazitäten im Spektralbe-
schleunigungs-Spektralverschiebungsdiagramm gleichzeitig entwickelt. Die Bestimmung der 
maximalen Spektralverschiebungen erfolgt unter Berücksichtigung der jeweiligen Dämpfung 
der einzelnen Mode. Diese modale Dämpfung kann z.B. mit der Caughey- oder Rayleigh-
Dämpfung [CHO01a] ermittelt werden. Analog zu Aydinoğlu [AYD03] wird zu diesem Zweck 
ein intermodaler Skalierungsfaktor eingeführt: 
ߣ௜ሺ௞ሻ ൌ
ܵௗ,௜,୫ୟ୶ሺ௞ሻ െ ܵௗ,௜ሺ௞ିଵሻ
ܵௗ,ଵ,௠௔௫ሺ௞ሻ െ ܵௗ,ଵሺ௞ିଵሻ
 (55)
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Eine Folge dieser Skalierung ist zusätzlich, dass die maximale Spektralverschiebung bezo-
gen auf alle Moden gleichzeitig erreicht wird.  
Nach jedem Berechnungsschritt der Pushover-Analyse wird überprüft, ob Systemversagen 
eingetreten ist. In diesem Fall wird die komplette Berechnung beendet und der Nachweis 
kann für das Gebäude nicht erbracht werden. 
Falls kein Systemversagen vorliegt, wird geprüft, ob die maximale Spektralverschiebung er-
reicht ist. Ist sie noch nicht erreicht, wird eine Modalanalyse basierend auf den aktuellen 
Steifigkeiten durchgeführt und der Lastvektor aktualisiert. Durch Vorgabe inkrementeller 
Spektralverschiebungen Δܵௗ,ଵሺ௞ሻ wird die Verschiebung sukzessiv gesteigert.  
Wenn die maximale Spektralverschiebung erreicht wird, ist die Verformungsfähigkeit des 
Tragwerks ausreichend und es werden alle auftretenden Kräfte und Verformungen für die 
betrachtete Kombination bestimmt.  
Die inkrementelle Pushover-Analyse wird dann für die nächste Kombination aus Moden und 
Erdbebenanregung gestartet und somit für alle Kombinationen die maximal auftretende Ver-
formung ermittelt wird. Sobald alle Analysen abgeschlossen sind, lassen sich daraus für je-
des Geschoss die ungünstigsten Verformungen und Schnittgrößen ableiten. 
4.2.2 Verifikation des entwickelten Verfahrens 
Zur Verifikation des neuen Nachweiskonzeptes AMI wird ein Vergleich mit Zeitverlaufsbe-
rechnungen durchgeführt und zur Illustration der Leistungsfähigkeit des neuen Konzepts 
auch bekannte multimodale Verfahren auf das gleiche System angewendet und die auftre-
tenden Unterschiede evaluiert. Die eingesetzten Berechnungsverfahren sind: 
 Modal Pushover Analysis (MPA) von Chopra und Goel [CHO01b], [CHO03] 
 Incremental Response Spectrum Analysis (IRSA) von Aydinoğlu [AYD03], [AYD04] 
 Adaptive multimodale Interaktionsanalyse (AMI) 
Damit werden sowohl aus der Gruppe der Verfahren mit separiertem (MPA) als auch kombi-
niertem (IRSA) Lastansatz jeweils Verfahren herangezogen, die keine vorherige Bestimmung 
der Maximalverschiebung erfordern. Die Zeitverlaufsberechnungen erfolgen unter Berück-
sichtigung eines bilinearen Materialgesetzes der Geschosse. Um einen realistischen Ver-
gleich zwischen diesen Berechnungen und den unterschiedlichen Verfahren zu ermöglichen, 
wird für MPA und AMI die maximale Verformung mit entsprechend gedämpften Spektren 
ermittelt. Zur Reduktion der Spektren wird der Dämpfungsansatz von Priestley et al. [PRI07] 
für ein bilineares Modell verwendet. 
ߦ௘௙௙ ൌ 0,05 ൅ 0,519 ⋅ ൬ߤ െ 1ߤ ⋅ ߨ ൰ (56)
Bei der IRSA ist kein gedämpftes oder inelastisches Spektrum notwendig, da die praxistaug-
liche Version auf Basis der Equal-Displacement-Rule eingesetzt wird. Damit ist sicherge-
stellt, dass bei allen Verfahren eine vergleichbare Energiedissipation vorliegt, die, wie ge-
zeigt, einen maßgebenden Einfluss auf das Ergebnis hat. Somit ist eine grundlegende Ver-
gleichbarkeit der Verfahren gegeben und aus dem Vergleich der Ergebnisse können reprä-
sentative Aussagen über die verschiedenen Konzepte abgeleitet werden. 
Die Gegenüberstellung der Verfahren erfolgt an einem Mehrmassenschwinger mit unter-
schiedlicher Masse- und Steifigkeitsverteilung und zeichnet sich durch ein weiches Ge-
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schoss im 2. Obergeschoss aus. Die Masse von ݉ଵ und ݉ଷ beträgt jeweils 20 t, während die 
Massen ݉ଶ und ݉ସ jeweils 10 t betragen. Der Mehrmassenschwinger mit den unterschiedli-
chen Geschosssteifigkeiten ist in Abbildung 4-8 dargestellt. Da nur die Maximalverformung 
von Interesse ist, liegt den Last-Verformungs-Kurven der einzelnen Geschosse kein Ab-
bruchkriterium zugrunde. 
 
Abbildung 4-8: Mehrmassenschwinger 
Eine linear-elastische Berechnung des Systems ergibt eine effektive modale Masse bezogen 
auf die erste Eigenform von 44,9 t, die zweite Eigenform von 12,9 t, die dritte Eigenform von 
1,5 t und der vierten Eigenform von 0,7 t. Somit werden mit der ersten Eigenform 74,8% und 
mit der zweiten Eigenform 21,5% der Masse aktiviert. Damit wird das Verhalten des Mehr-
massenschwingers durch höhere Eigenformen bestimmt, wobei maßgeblich die ersten bei-
den Eigenformen das dynamische Verhalten beeinflussen. 
Tabelle 4-2: Dynamische Kennwerte des elastischen Mehrmassenschwingers 
Mode ܶ [s] ݉௘௙௙ [t] ݉௘௙௙ [%] ߁ [-] 
1 0,75 44,9 74,8 6,70 
2 0,26 12,9 21,5 3,59 
3 0,21 1,5 2,6 1,24 
4 0,13 0,7 1,1 0,83 
Die seismische Belastung ist durch das elastische Antwortspektrum nach DIN EN 1998-1 NA 
[DINEN1998-1/NA] gegeben, das für die Erdbebenzone 3, die Baugrundklasse B, die Unter-
grundklasse T und den Bedeutungsbeiwert ߁ଵ ൌ 1 bestimmt wurde. Der dargestellte Mehr-
massenschwinger wurde mit 10 synthetisch erzeugten Beben angeregt, die auch schon in 
Kapitel 3.2.3 Anwendung fanden. 
4.2.2.1 Zeitverlaufsberechnungen 
Die Modellierung und Berechnung erfolgt mit dem Finite-Elemente-Programm ANSYS®. Die 
einzelnen Geschosse werden als nichtlineare Federn modelliert, wobei bilineare Materialge-
setze ohne Steifigkeitsdegradation eingesetzt werden. Neben der hysteretischen Dämpfung 
wird 5% viskose Dämpfung mit dem Rayleigh-Ansatz verwendet.  
Die vollständigen Ergebnisse der Berechnungen sind im Anhang in Abbildung A- 24 bis A- 
33 dargestellt. In der nachfolgenden Abbildung sind beispielhaft die relativen Geschossver-
schiebungen und die Geschosskräfte dargestellt, die sich bei einer Beanspruchung mit dem 
3. Zeitverlauf ergeben. Es ist deutlich zu erkennen, dass die größten relativen Verschiebun-
gen im 2. Obergeschoss, dem weichen Geschoss, auftreten. Zusätzlich weist auch das Erd-
geschoss große Verformungen auf. Wie am hysteretischen Verhalten rechts in der Abbildung 
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erkennbar, befinden sich diese beiden Geschosse deutlich im nichtlinearen Bereich, wäh-
rend sich die anderen beiden Geschosse nahezu elastisch verhalten. 
 
Abbildung 4-9: Entwicklung der Geschossverschiebung und -kräfte 
Ähnliche Ergebnisse liefern die anderen Zeitverlaufsberechnungen. Für das Erdgeschoss 
ergeben sich relative Verschiebungen von 4,3 bis 10,5 mm, für das 1. Obergeschoss von 1,3 
bis 2,3 mm, für das 2. Obergeschoss von 7,0 bis 16,9 mm und für das Dachgeschoss von 
1,7 bis 3,2 mm.  
4.2.2.2 Modal Pushover Analysis (MPA) 
Zur Bestimmung der maximalen Verformung mit der MPA werden vier Pushover-Analysen 
durchgeführt. Die Horizontalkräfte werden jeweils massen- und modalformproportional auf-
gebracht und so weit gesteigert, bis die Bestimmung der maximalen Verformung mit ge-
dämpften Spektren möglich ist. In Abbildung 4-10 sind die Lastverteilungen dargestellt, mit 
denen die in Abbildung 4-11 dargestellten vier Pushover-Kurven ermittelt werden. Die gleich-
sinnige Richtung der Horizontallasten bezogen auf die erste Eigenform führt zu einer ra-
schen Zunahme der Verschiebungen bei steigendem Fundamentschub. Bei einem Lastan-
satz proportional zur zweiten Eigenform führt die Konzentration der Lasten in den unteren 
Geschossen zu einem schnellen Anstieg des Fundamentschubs, während die entgegenge-
richtete Kraft im Dachgeschoss hier zu geringen Absolutverformungen führt. Lastvektoren 
entsprechend der dritten und vierten Eigenform führen aufgrund der Orientierung der Kräfte 
zu einem geringen Fundamentschub und zu großen Verformungen des Dachgeschosses 
aufgrund des weichen zweiten Geschosses. 
          
Abbildung 4-10: Horizontalkraftverteilung bezogen auf die einzelnen Moden 
Die Kurven werden zunächst bilinearisiert und anschließend in die Kapazitätskurven eines 
äquivalenten Einmassenschwingers und gleichzeitig in das Spektralbeschleunigungs-
Spektralverschiebungs-Diagramm transformiert. Die Lage der Kurven ist durch die Quadrate 
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der Eigenkreisfrequenzen bestimmt. Während die Kapazitätskurven bezogen auf die erste 
und zweite Eigenform Maximalverschiebungen im inelastischen Bereich liefern, bleiben die 
Kapazitätskurven bezogen auf die dritte und vierte Eigenform im elastischen Bereich.  
  
Abbildung 4-11: Pushover-Kurven aller Modalformen und Bestimmung des Performance Points für die 
Kapazitätskurve bezogen auf die 1. Modalform 
  
Abbildung 4-12: Ermittlung des Performance Points für Kapazitätskurven bezogen auf die 2., 3. und 4. 
Modalform 
Der Performance Point bezogen auf die erste Modalform liefert die größten relativen Verfor-
mungen im 3. Obergeschoss; der Performance Point bezogen auf die zweite Modalform lie-
fert die größten relativen Verschiebungen im Erd- und im Dachgeschoss. Im 2. Oberge-
schoss treten bei keiner der Modalformen nennenswerte relative Geschossverschiebungen 
auf. Die separat ermittelten Verschiebungen werden über die SRSS-Regel kombiniert. 
Tabelle 4-3: Relative Maximalverschiebungen (MPA) 
 Relative Geschossverschiebung [mm] 
Geschoss 1. Mode 2. Mode 3. Mode 4. Mode SRSS 
1 0,88 20,28 0,09 0,00 20,30 
2 0,93 0,21 0,03 0,01 0,95 
3 16,38 1,22 0,21 0,00 16,43 
4 0,66 17,16 0,37 0,00 17,18 
4.2.2.3 Incremental Response Spectrum Analysis (IRSA) 
Das System wird darüber hinaus mit der IRSA untersucht. Im Gegensatz zur MPA, bei der 
ein konstanter separierter Lastansatz vorliegt, wird hier ein kombinierter Lastvektor aus allen 
vier Moden verwendet, der infolge sich verändernder Systemeigenschaften permanent ak-
tualisiert werden muss. Zur Illustration dieser Veränderung der Systemeigenschaften ist in 
Abbildung 4-13 die Entwicklung der Eigenformen bei steigender Belastung dargestellt. 
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Abbildung 4-13: Entwicklung der Eigenformen (IRSA) 
Die initalen Eigenformen des Systems sind links in der Abbildung zu sehen. Die sukzessive 
Erhöhung der Belastung führt zuerst im 1. und 3. Geschoss zu einer Reduktion der Steifig-
keit, womit sich dann die Eigenformen ergeben, die im mittleren Diagramm dargestellt sind. 
Eine weitere Laststeigerung führt zu einer Steifigkeitsreduktion im 2. Geschoss und zu den 
Eigenformen des rechten Diagramms. Bei noch höheren Lasten (hier nicht dargestellt) würde 
auch im Dachgeschoss eine Steifigkeitsreduktion auftreten. Diese Steifigkeitsänderungen 
sind auch in der Pushover-Kurve im linken Diagramm von Abbildung 4-14 sichtbar und durch 
Kreise dargestellt. Bei jeder Steifigkeitsreduktion in einem Geschoss ergibt sich eine Ände-
rung der Steigung der Pushover-Kurve. Die zugehörigen Spektralbeschleunigungs-
Spektralverschiebungs-Diagramme der IRSA sind rechts in Abbildung 4-14 dargestellt. 
 
Abbildung 4-14: Pushover-Kurve und Kapazitätskurve (IRSA) 
Nach Abschluss der inkrementellen Analyse kann aus dem linken Diagramm die maximale 
Verformung des Dachgeschosses bestimmt werden, sie beträgt für das betrachtete System 
mit der IRSA 13,96 mm. Die anderen maximalen relativen Verschiebungen lassen sich dann 
aus der Dachverschiebung bestimmen, da die Verhältnisse zwischen den Verschiebungen 
aus der Analyse bekannt sind. Sie betragen im Erdgeschoss 6,5 mm, im 1. Obergeschoss 
0,9 mm, im 2. Obergeschoss 5,9 mm und im Dachgeschoss 0,7 mm. Es zeigt sich, dass die 
IRSA das tatsächliche Verhalten qualitativ gut abbildet, jedoch keine exakten quantitativen 
Aussagen erlaubt. 
4.2.2.4 Adaptive multimodale Interaktionsanalyse (AMI) 
Die AMI erfordert multiple modale Kombinationen, prinzipiell sind bei dem betrachteten 
Mehrmassenschwinger 16 Kombinationen der vier Eigenformen möglich. Da nur die erste 
und zweite Mode einen nennenswerten Anteil der Masse aktiviert, haben nur diese beiden 
Moden einen signifikanten Einfluss auf das dynamische Verhalten des Systems und für die 
Analyse genügt es, die modale Addition und die modale Subtraktion dieser beiden Eigenfor-
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men zu betrachten, womit sich die Anzahl zu untersuchender Kombinationen bereits auf vier 
reduziert. Da es sich darüber hinaus auch noch um ein ebenes System mit identischem Ver-
halten in positive und negative Richtung handelt, müssen hier nur zwei Kombinationen un-
tersucht werden.  
Ein Kernelement der AMI ist die umfassende Aktualisierung der Systemzustände zwischen 
den einzelnen Analyseschritten, womit sichergestellt wird, dass z.B. der Einfluss von Teil-
schädigungen auf das Schwingungsverhalten korrekt berücksichtigt wird. Weiterhin wird in 
jedem Berechnungsschritt individuell für jede Mode eine Dämpfung ermittelt. Diese Dämp-
fung ist für die Bestimmung der maximalen Spektralverschiebung notwendig und kann in 
Abhängigkeit der jeweiligen Duktilität ermittelt werden, die sich aus den modalen Kapazitäten 
im Spektralbeschleunigungs-Spektralverschiebungs-Diagramm ergibt. 
Die Ergebnisse der modalen Addition sind in Abbildung 4-15 dargestellt. Diese Lastkombina-
tion führt zuerst im Erdgeschoss zur Überschreitung der Fließtragfähigkeit. Dies führt zur 
Steigerung der effektiven modalen Masse der ersten Mode und die Bedeutung der zweiten 
Mode für die weitere Berechnung nimmt aufgrund der Gewichtung ab. Entsprechend werden 
die größten relativen Verschiebungen im Erdgeschoss bestimmt. 
 
Abbildung 4-15: Ergebnisse der AMI für die modale Addition 
Die Ergebnisse der modalen Subtraktion sind in Abbildung 4-16 dargestellt. Im Gegensatz zu 
der ersten Kombination führt diese zu einer Steifigkeitsreduktion im dritten Obergeschoss. 
Als Folge davon steigt die effektive modale Masse der zweiten Mode und damit auch ihre 
Bedeutung. Dies ist auch deutlich im Spektralbeschleunigungs-Spektralverschiebungs-
Diagramm zu erkennen. Entsprechend führt diese Kombination zu einer großen relativen 
Verschiebung des weichen Geschosses. 
 
Abbildung 4-16: Ergebnisse der AMI für die modale Subtraktion 
Die Bedeutung der aktualisierten Systemeigenschaften kann beim betrachteten System an-
hand der Ergebnisse in Tabelle 4-4 deutlich beobachtet werden. Aufgrund dieser Aktualisie-
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rungen führt die modale Addition zu einer großen relativen Verschiebung im Erdgeschoss 
und die modale Subtraktion zu einer großen relativen Verschiebung im dritten Oberge-
schoss. Aus den relativen Geschossverschiebungen der einzelnen Analysen wird für jedes 
Geschoss die ungünstigste Kombination ermittelt. Damit wird das tatsächliche Verhalten des 
Systems nicht nur qualitativ sondern auch quantitativ sehr gut erfasst.  
Tabelle 4-4: Ergebnisse der AMI 
 Relative Geschossverschiebung [mm] 
Geschoss 1+2 1-2 Max 
1 12,92 2,44 12,92 
2 0,96 0,01 0,96 
3 2,00 15,71 15,71 
4 0,44 0,82 0,82 
4.2.2.5 Gegenüberstellung der Verfahren 
Die Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnungen sowie der unterschiedlichen multimodalen 
Verfahren sind in Tabelle 4-5 zusammengefasst und in Abbildung 4-17 vergleichend grafisch 
dargestellt.  
Die Zeitverlaufsberechnungen ergeben große Verschiebungen sowohl im ersten als auch im 
dritten Geschoss. Dieses Verhalten wird von der MPA grundsätzlich erfasst, allerdings im 
Erdgeschoss deutlich überschätzt. Grund für dieses Verhalten ist der hohe Fundamentschub 
bei einer Belastung analog zur zweiten Modalform, der zu stark nichtlinearem Verhalten im 
Erdgeschoss führt. Das qualitative Verhalten des Mehrmassenschwingers wird sehr gut von 
der IRSA erfasst. In den beiden kritischen Geschossen ist allerdings die relative Geschoss-
verschiebung deutlich geringer. Dagegen ist die AMI in der Lage, das Verhalten sowohl 
quantitativ als auch qualitativ sehr gut zu erfassen. 
Tabelle 4-5: Maximale relative Geschossverschiebungen 
 Relative Geschossverschiebung [mm] 
Geschoss Zeitverlauf MPA IRSA AMI 
1 4,33 bis 10,45 20,30 6,46 12,92 
2 1,26 bis 2,25 0,95 0,89 0,96 
3 6,97 bis 16,90 16,43 5,91 15,71 
4 1,65 bis 3,24 17,18 0,71 0,82 
Im zweiten und mit Ausnahme der MPA auch im vierten Geschoss prognostizieren alle Ver-
fahren linear elastisches Verhalten. Tatsächlich tritt jedoch auch hier nichtlineares Verhalten 
auf. Die auftretenden relativen Verschiebungen sind jedoch nur etwas größer als die Fließ-
verschiebung. Die Ergebnisse der MPA für das vierte Geschoss weichen sehr stark von den 
Ergebnissen der Zeitverlaufsberechnungen ab. Da Lastumlagerungen nicht berücksichtigt 
werden, konzentriert sich bei einem Lastansatz analog zur zweiten Modalform die Belastung 
im Dachgeschoss und führt somit hier zu großen Verschiebungen. 
4| Nichtlineare multimodale Nachweiskonzepte 
52 
 
Abbildung 4-17: Gegenüberstellung der Ergebnisse der multimodalen Verfahren 
Der Vergleich zeigt die prinzipielle Überlegenheit inkrementeller Verfahren bei der Analyse 
von Systemen mit veränderlichen Eigenschaften, da sowohl die IRSA als auch die AMI eine 
gute qualitative Übereinstimmung mit den Zeitverlaufsberechnungen aufweisen. Nur die AMI 
ist allerdings in der Lage, auch das quantitative Verhalten aus den Zeitverlaufsberechnungen 
zu prognostizieren.  
4.2.3 Beurteilung des Konzeptes 
Die nichtlineare adaptive multimodale Interaktionsanalyse (AMI) bietet die Möglichkeit, mul-
tiple Kombinationen an Moden und Einwirkungsrichtungen zu berücksichtigen und daraus 
die für jede Etage ungünstigste Kombination zu erfassen. In Kombination mit der Aktualisie-
rung der Systemeigenschaften innerhalb der Analyse kann sie das dynamische Verhalten 
von Bauwerken realistisch prognostizieren. 
Die Berücksichtigung verschiedener Kombinationen ist für eine realistische Einschätzung 
des Gebäudeverhaltens unabdingbar, da nur auf diesem Weg sichergestellt werden kann, 
dass in der Analyse alle kritischen Fälle betrachtet werden. Die hohe Rechenkomplexität, die 
aus der hohen Anzahl an Kombinationen resultiert, lässt sich in der praktischen Anwendung 
üblicherweise durch einfache Symmetriebetrachtungen am Bauwerk und eine vorgeschaltete 
Analyse der Bedeutung der einzelnen Moden deutlich reduzieren. Im Zusammenspiel mit der 
vorgestellten Wichtung der einzelnen Modalbeiträge stellt diese Berücksichtigung verschie-
dener Kombinationen ein Verfahren dar, das sowohl die Einflüsse der einzelnen Moden als 
auch ihr Interaktionsverhalten gut erfasst. 
Innerhalb der AMI liegt jeder Pushover-Analyse ein Modell zugrunde, bei dem in jedem 
Schritt die dynamischen Kennwerte bestimmt werden. In Abhängigkeit von der Belastung 
des Bauwerks können z.B. Teilschädigungen auftreten, die eine Änderung der dynamischen 
Kennwerte nach sich ziehen. Auf Grundlage dieser Kennwerte wird in jedem Analyseschritt 
der Lastvektor aktualisiert, welcher sowohl die Interaktion zwischen den Moden als auch de-
ren zeitliche Entwicklung berücksichtigt. Es konnte gezeigt werden, dass eine Aktualisierung 
des Lastvektors zu einer deutlich realistischeren Einschätzung des Gebäudeverhaltens führt. 
Das entwickelte Konzept ist prinzipiell unabhängig vom verwendeten Werkstoff und stellt 
somit ein allgemein einsetzbares Verfahren für den Nachweis von Bauwerken unter seismi-
scher Belastung dar, bei denen höhere Eigenformen einen signifikanten Einfluss auf das 
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dynamische Verhalten haben. Soll die AMI für den Nachweis von Mauerwerksbauten unter 
seismischer Belastung eingesetzt werden, sind ein Tragwerksmodell und ein Dämpfungsan-
satz erforderlich, die das charakteristische Verhalten von Mauerwerksbauten widerspiegeln. 
Zu diesem Zweck werden in den nächsten beiden Kapiteln zunächst ein Tragwerksmodell 
vorgestellt und anschließend ein passender Dämpfungsansatz ermittelt, die jeweils die spezi-
fischen Eigenschaften von Mauerwerk und Mauerwerksbauten berücksichtigen. 
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5 Tragwerksmodell für Mauerwerksbauten 
Bislang wurden Nachweiskonzepte unter Berücksichtigung einer und höherer Modalformen 
vorgestellt. Die Anwendung nichtlinearer Verfahren und die Ermittlung der erforderlichen 
Pushover-Kurve müssen anhand eines Tragwerksmodells erfolgen, welches das nichtlineare 
Verhalten sowohl auf der Material- als auch auf der Gebäudeebene erfasst. Im Folgenden 
wird zuerst das Verhalten von Mauerwerk auf Wandebene und anschließend auf Gebäude-
ebene betrachtet, woraus Anforderungen an ein Gebäudemodell abgeleitet und ein entspre-
chendes Modell präsentiert wird. Mit diesem Modell wird in Kapitel 7 und 8 anhand von Bei-
spielen das Verhalten von Mauerwerksbauten unter Erdbebenbelastung evaluiert. 
5.1 Verhalten von Mauerwerkswänden unter Erdbebenbelastung 
Während eines Erdbebens kommt es zu einer zeitvarianten Steigerung bzw. Senkung der 
horizontalen und vertikalen Belastung der Mauerwerkswände. Während die Vertikalkompo-
nenten des Erdbebens nur einen geringen Einfluss auf das Gesamtverhalten des Mauer-
werks haben, führt die Horizontalbelastung zu einer Erhöhung der Biege- und Schubspan-
nungen der tragenden Wände und somit potentiell zu einem Versagen der Mauerwerkswän-
de. Dieses Versagen kann dabei sowohl in Wandrichtung als auch senkrecht dazu auftreten. 
In dieser Betrachtung liegt der Schwerpunkt auf dem Versagen in Wandrichtung, welches in 
drei Kategorien eingeteilt werden kann [TOM06]: 
 Biegung und Längskraft (BL, Abbildung 5-1, links),  
 Schubversagen infolge Reibungsversagen (SS, Abbildung 5-1, Mitte) und  
 Schubversagen infolge Steinzugversagen (SZ, Abbildung 5-1, rechts).  
   
Abbildung 5-1: Versagensformen einer Mauerwerkswand: Biegung und Längskraft (links), Schubversagen 
infolge Reibungsversagen (Mitte), Schubversagen infolge Steinzugversagen (rechts) 
Die Art des auftretenden Versagens ist abhängig von den Materialeigenschaften, dem Geo-
metrieverhältnis sowie den Randbedingungen und der Belastung der Mauerwerkswand. So 
tritt vor allem bei kurzen, leicht belasteten Wänden Versagen infolge Biegung und Längskraft 
auf. Kennzeichnend für diese Versagensart ist die Überschreitung der Druckfestigkeit in ei-
nem unteren Eckbereich der Wand. Lange, leicht belastete Wände versagen häufig auf 
Schub infolge Reibung, wobei als Schadensbild typischerweise Horizontalrisse entlang der 
Fugen auftreten. Bei höher belasteten Wänden ist hingegen Steinzugversagen vorherr-
schend. Dabei wird die Zugfestigkeit des Mauerwerks überschritten und es treten diagonale 
Risse auf, die sowohl durch die Steine als auch entlang der Fugen verlaufen. 
Das Verhalten von Mauerwerkswänden kann approximativ durch bilineare Last-
Verformungskurven (Abbildung 5-2) erfasst werden, die durch die drei Parameter Anfangs-
5| Tragwerksmodell für Mauerwerksbauten 
56 
steifigkeit, maximale Horizontaltragfähigkeit und maximale Verformung vollständig beschrie-
ben werden können. 
 
Abbildung 5-2: Bilineare Last-Verformungskurve 
Die Bestimmung dieser Kurven kann durch experimentelle Untersuchungen, numerische 
Simulationen oder analytische bzw. empirische Berechnungsformeln erfolgen. Da Mauer-
werk ein nichtlineares, inhomogenes, anisotropes Material ist, ist die Ermittlung dieser Kur-
ven ein komplexer Vorgang. In den nächsten Abschnitten wird ein Überblick über unter-
schiedliche Verfahren zur Bestimmung der drei Parameter der bilinearen Last-
Verformungskurven gegeben. 
5.1.1 Anfangssteifigkeit 
Die horizontale Anfangssteifigkeit kann mit der aus der Statik bekannten Steifigkeitsbezie-
hung ermittelt werden. Bei voller Einspannung ergibt sich für kleine Verschiebungen die elas-
tische Steifigkeit zu 
݇௘ ൌ ቆ ݄
ଷ
12 ⋅ ܧ ⋅ ܫ ൅
݄
ܣ ⋅ ܩቇ
ିଵ
 (57)
und für einseitig eingespannte Wände mit freier Verdrehung am Wandkopf gilt: 
݇௘ ൌ ቆ ݄
ଷ
3 ⋅ ܧ ⋅ ܫ ൅
݄
ܣ ⋅ ܩቇ
ିଵ
 (58)
Dabei ist ݄  die Wandhöhe, ܧ  der Elastizitätsmodul, ܩ  der Schubmodul, der nach DIN EN 
1996-1-1 [DINEN1996-1-1] zu 40% des Elastizitätsmoduls angenommen werden darf, ܣ die 
Schubwandfläche und ܫ das Trägheitsmoment. Zur Berücksichtigung von Schubverformun-
gen wird nach Müller und Keinzel [MÜL78] das elastische Trägheitsmoment durch ein Er-
satzträgheitsmoment ܫா ersetzt.  
ܫா ൌ ܫ1 ൅ 3,64 ⋅ ܧ ⋅ ܫ݄ଶ ⋅ ܩ ⋅ ܣ
 (59)
Die Abminderung des Trägheitsmomentes erfolgt unter Berücksichtigung des Faktors 
3,64, der aus einer dreieckförmigen Belastung über die Höhe ݄ des Ersatzstabes resul-
tiert [MÜL78].  
Eine ähnliche Bestimmung der elastischen Steifigkeit und Berücksichtigung von Schubver-
formungen ist bei Tomaževič [TOM06] zu finden: 
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ିଵ
 (60)
Der Faktor ߙ′ beträgt für beidseitig eingespannte Wände 0,83 und für einseitig eingespannte 
Wände mit freier Verdrehung am Wandkopf 3,33. 
Diese rechnerische Anfangssteifigkeit gilt für vollständig ungeschädigte Querschnitte. Ein 
Vergleich mit experimentellen Untersuchungen ergab, dass die rechnerische Anfangssteifig-
keit nicht direkt zur Bilinearisierung der Last-Verformungskurven von Versuchsdaten heran-
gezogen werden kann. Zur Berücksichtigung von Schädigungen im Anfangsbereich hat Gel-
lert [GEL10] durch eine umfangreiche Auswertung von Schubwandversuchen einen materi-
alabhängigen Korrekturfaktor ݌௞ ermittelt, mit dem eine realistischere Abschätzung der rea-
len Anfangssteifigkeit ݇௣ möglich ist. 
݇௣ ൌ ݇௘ ⋅ ݌௞ (61)
Der Korrekturfaktor beträgt für Mauerwerk aus Mauerziegeln 0,2, Kalksandsteinen 0,38, 
Leichtbetonsteinen 0,15 und Porenbetonsteinen 0,5 [GEL10]. 
5.1.2 Horizontaltragfähigkeit 
Die maximale Horizontaltraglast kann in Abhängigkeit der Versagensform z.B. mit den An-
sätzen der DIN EN 1996-1-1 [DINEN1996-1-1], DIN EN 1996-1-1/NA [DINEN1996-1-1/NA], 
DIN EN 1998-3 [DINEN1998-3] und DIN EN 1998-1/NA [DINEN1998-1/NA] ermittelt werden, 
welche kurz vorgestellt werden. 
Der Bemessungswert der Horizontaltragfähigkeit bei Schubbelastung ோܸௗ kann mit der DIN 
EN 1996-1-1 [DINEN1996-1-1] bestimmt werden. 
ோܸௗ ൌ ݈௖ ⋅ ௩݂௞ߛெ ⋅ ݐ (62)
Dabei ist ݈௖ die überdrückte Wandlänge, ௩݂௞ die Schubfestigkeit und ݐ die Dicke der Wand-
scheibe sowie ߛெ  der Teilsicherheitsbeiwert. Im nationalen Anhang [DINEN1996-1-1/NA] 
wird die überdrückte Fläche modifiziert, um den beanspruchten Querschnitt sowie die 
Schubspannungsverteilung realistischer abzuschätzen. Außerdem wird die Steingeometrie 
berücksichtigt. Auf die Tragfähigkeit von Elementmauerwerk wird im Rahmen dieser Arbeit 
nicht eingegangen. 
Die Schubfestigkeit ergibt sich als Minimum der Tragfähigkeiten der Versagensarten, wobei 
hier lediglich das Minimum aus dem Widerstand gegenüber Reibungsversagen und Stein-
zugversagen ermittelt wird. Versagen durch Biegung und Längskraft wird in dieser Norm 
nicht betrachtet. Liegt Reibungsversagen vor, kann sie aus der Haftscherfestigkeit ohne Auf-
last ௩݂௞଴ und dem Widerstand gegenüber Reibung bestimmt werden. Die obere Grenze ergibt 
sich aus der limitierten Zugfestigkeit des Mauerwerks. 
௩݂௞ ൌ ௩݂௞଴ ൅ 0,4 ⋅ σୢ ൑ 0,065 ⋅ ௕݂  (63)
Dabei ist 	ߪௗ die Druckspannung bezogen auf den überdrückten Querschnitt und ௕݂ die nor-
mierte Druckfestigkeit. Bei unvermörtelten Stoßfugen ist der Wert der Haftscherfestigkeit zu 
halbieren und die maximale Schubfestigkeit ist durch 0,045 ⋅ ௕݂ begrenzt. Auch hier erfolgt im 
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nationalen Anhang der DIN EN 1996-1-1 eine Präzisierung, die in diesem Fall die obere 
Grenze betrifft. 
Die Horizontaltragfähigkeit infolge Steinzugversagen ergibt sich basierend auf [MAN73] und 
in Abhängigkeit der rechnerischen Steinzugfestigkeit ௕݂௧,௖௔௟ zu 
௩݂௞ ൌ 0,45 ⋅ ௕݂௧,௖௔௟ ⋅ ඨ1 ൅ ߪ஽ௗ௕݂௧,௖௔௟ (64)
Gegenüber der DIN EN 1996-1-1 erfasst die DIN EN 1998-3 [DINEN1998-3] zusätzlich auch 
Versagen durch Biegung und Längskraft und somit alle drei Versagensmechanismen. Das 
Verhalten infolge Biegung und Längskraft basiert auf einer Starrkörperrotation der Wand und 
einer Übertragung der resultierenden Kräfte über die überdrückte Wandfläche [TOM06]. Mit 
diesem mechanischen Modell ergibt sich die Querkraftkapazität für durch Biegung bean-
spruchte Mauerwerkswände zu 
஻ܸ௅ ൌ ݈ ⋅ ܨே2 ⋅ ݄଴ ⋅ ൬1 െ 1,15 ⋅
ܨே
݈ ⋅ ݐ ௠݂/ܥܨ௠൰ (65)
Dabei ist ݈  die Wandlänge, ݐ  die Wanddicke, ܨே  die vertikale Belastung, ௠݂  die mittlere 
Druckfestigkeit, ܥܨ௠ der Konfidenzbeiwert und ݄଴ der Abstand zwischen dem Querschnitt, in 
dem die Biegekapazität erreicht wird und dem Wendepunkt der Biegelinie. Eine Modifikation 
der normativen Traglast in Abhängigkeit der Randbedingungen ergibt sich nach Gellert 
[GEL10] durch eine Auswertung aktueller Schubwandversuche. Die von Gellert durchgeführ-
ten Untersuchungen führen bei beidseitig eingespannten Wänden zu einer Reduktion der 
Biegetragfähigkeit um 23%. 
Die Schubtragfähigkeit nach DIN EN 1998-3 ergibt sich analog zur DIN EN 1996-1-1, wobei 
hier allerdings eine mittlere Festigkeit angesetzt wird, zu 
ௌܸ ൌ ݈௖ ⋅ ௩݂ௗ ⋅ ݐ (66)
Die Schubfestigkeit des Mauerwerks ௩݂ௗ, die erneut durch die Zugfestigkeit des Mauerwerks 
begrenzt ist, ergibt sich zu  
௩݂ௗ ൌ ௩݂௠଴ ൅ 0,4 ⋅ ܨே݈௖ ⋅ ݐ ൑ 0,065 ⋅ ௠݂ (67)
Hier sind ௩݂௠଴ bzw. ௠݂ die mittleren Festigkeiten der Haftscherfestigkeit bzw. der Druckfes-
tigkeit.  
5.1.3 Verformungsfähigkeit 
Eine Begrenzung der relativen Stockwerksverschiebungen ist sowohl in der DIN EN 1998-3 
[DINEN1998-3] als auch in der DIN EN 1998-1/NA [DINEN1998-1/NA] angegeben. Nach DIN 
EN 1998-3 beträgt die maximale Verformung bei Biege- bzw. Schubbeanspruchungen:  
ݔ௨,஻௅ ൌ 0,008 ⋅ ݄଴݈ ⋅ ݄ (68)
ݔ௨,ௌௌ/ௌ௓ ൌ 0,004 ⋅ ݄ (69)
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Dabei ist ݄଴ der Abstand zwischen dem Querschnitt, in dem die Biegekapazität erreicht wird 
und dem Wendepunkt der Biegelinie. Indirekt wird bereits damit der Einspanngrad der Wand 
berücksichtigt. Neuere Untersuchungen ermöglichen darüber hinaus eine noch differenzier-
tere Abschätzung der maximalen Verformung, die nicht nur die Versagensart, sondern auch 
das Auflastniveau berücksichtigt und in der folgenden Form in der DIN EN 1998-1/NA [DI-
NEN1998-1/NA] angegeben ist.  
ݔ௨,஻௅ ൌ 0,006 ⋅ ݄ଶ ⋅ ߙ (70)
ݔ௨,ௌௌ/ௌ௓ ൌ ൜0,004 ⋅ ݄0,003 ⋅ ݄
für ߪ଴ ൑ 0,15 ⋅ ௞݂
für ߪ଴ ൐ 0,15 ⋅ ௞݂ (71)
Dabei ist ߙ der Einspanngrad, der als Quotient aus der Höhe des Momentennullpunktes und 
der Wandhöhe definiert ist. Liegt der Momentennullpunkt in Wandmitte, beträgt ߙ somit 0,5 
und es liegt volle Einspannung vor. Liegt der Momentennullpunkt hingegen am Wandkopf, so 
beträgt ߙ 1,0, was einem Kragarm entspricht. Insgesamt kann sich je nach Wand- und Ge-
bäudekonfiguration ein Einspanngrad zwischen 0,5 und unendlich einstellen. 
5.1.4 Zusammenfassung 
Die Formeln zur Ermittlung der Maximaltragfähigkeit, die in den unterschiedlichen Eurocodes 
enthalten sind, berücksichtigen bei übereinstimmenden Berechnungsansätzen zum Teil un-
terschiedliche Versagensformen. Je nach Norm lassen diese Formeln eine Abschätzung 
oder eine detaillierte Berechnung der Eigenschaften des Tragwerks zu. Hinsichtlich der Ver-
formungswerte, die in den unterschiedlichen Normen zu finden sind, zeigen sich klare Unter-
schiede: Während sich die DIN EN 1998-3 in diesem Aspekt lediglich auf ältere Versuche 
bezieht, sind neuere Untersuchungen Bestandteil der DIN EN 1998-1, die detaillierte und an 
aktuelle Materialien angepasste Verformungswerte liefern. 
Mit der Anfangssteifigkeit, der Horizontaltragfähigkeit und der maximalen Verformung kön-
nen bilineare Last-Verformungskurven in Abhängigkeit des Versagensfalls ermittelt werden. 
Welcher Versagensfall eintritt, hängt dabei sowohl von den Materialeigenschaften und der 
Geometrie der Einzelwand, als auch von den Randbedingungen ab, die sich aus dem Ge-
samtsystem ergeben und auf die im folgenden Abschnitt genauer eingegangen wird.  
5.2 Verhalten von Mauerwerksbauten unter Erdbebenbelastung 
Das Verhalten auf Tragwerksebene ist ein komplexer Zusammenhang zwischen der Konfigu-
ration der Einzelwände im Grundriss, der Wand-Wand-Interaktion sowie der Wand-Decken-
Interaktion. 
Im Gegensatz zu Wandscheiben aus Stahlbeton sind Mauerwerksscheiben geschossweise 
angeordnet und können daher auch geschossweise Wandrotationen ausführen. Die Wände 
stellen sich dabei auf und es bilden sich Druckdiagonalen zwischen den Wandecken aus. 
Durch das Aufstellen der Wände kommt es weiterhin zum Klaffen der Fugen und zu einer 
Verschiebung der Belastung und des Lastangriffspunktes der Einzelwand und damit zu einer 
Änderung des Einspanngrads.  
Findet dieser Mechanismus gleichzeitig an Wandfuß und Wandkopf statt, so stellt sich die 
Wand auf die diagonal gegenüberliegenden Eckpunkte auf. In diesem Fall sind die Momente 
am Wandfuß und am Wandkopf betragsmäßig gleich groß und der Einspanngrad ergibt sich 
zu 0,5. Eine volle Einspannung stellt sich jedoch nicht bei allen Wänden ein. Bei kurzen 
Wänden ist die Einspannwirkung durch die größeren Wandrotationen häufig stärker ausge-
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prägt als bei langen Wänden, die im Wesentlichen über Schub abtragen. Anhand eines ein-
fachen Grundrisses mit variabler Länge der Schubwände hat Gellert [GEL10] dies verdeut-
licht. Bei kurzen Wänden mit einer Länge von 1,0 m stellt sich schon bei geringen Verfor-
mungen eine volle Einspannung ein (Abbildung 5-3). Im Gegensatz dazu liegt bei langen 
Wänden mit einer Länge von 2,5 m selbst bei großer Verformung keine volle Einspannung 
vor. Durch die exzentrische Belastung ergibt sich dabei in beiden Fällen ein richtungsabhän-
giger Effekt. 
  
Abbildung 5-3: Entwicklung des Einspanngrades [GEL10] 
Die Wand-Decken-Interaktion hat direkten Einfluss auf die Belastung und das Verhalten an-
derer Wände. Um das zu verdeutlichen, wird beispielhaft ein Erdgeschossgrundriss aus drei 
Wänden betrachtet. Eine Belastung, wie sie in Abbildung 5-4 links dargestellt ist, führt durch 
das Aufstellen der mittleren Wand zu einer Entlastung der linken Querwand und zu einer 
Belastung der Schubwand und bei größer werdenden Verformungen auch der gegenüberlie-
genden Wand. Eine Belastung in die entgegengesetzte Richtung (Abbildung 5-4, rechts) 
führt hingegen zu einer Umlagerung der Vertikalkräfte von der Schubwand auf die Quer-
wand. 
 
Abbildung 5-4: Richtungsabhängiges Verhalten der Einzelwände [GEL10] 
Diese Umlagerung der Vertikallasten kann je nach Lage der Schubwand im Grundriss zu 
einer Erhöhung oder Reduktion der Vertikalbelastung führen. Damit kann eine Änderung der 
Horizontaltragfähigkeit verbunden sein. Dies gilt sowohl für Wände in Erdbebenrichtung als 
auch senkrecht dazu. Da die Erdbebenbelastung in beiden Richtungen als gleichzeitig wir-
kend anzusetzen ist, müssen diese Interaktionseffekte berücksichtigt werden. Dieser rich-
tungsabhängige Effekt wird zusätzlich noch dadurch verstärkt, dass die Wände in der Regel 
schon durch die statischen Lastfälle exzentrisch belastet sind. 
An dem in Abbildung 5-5 dargestellten Mauerwerksgebäude in Italien ist dieses richtungsab-
hängige Verhalten, das beim Erdbeben 2012 in Emilia Romagna (Italien) aufgetreten ist, 
deutlich zu erkennen. Während an der langen Seite durch das Erdbeben keine Schäden auf-
getreten sind, wurde die kurze, schwache Seite stark beschädigt. Das Aufstellen der leicht 
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belasteten Schubwand führte hier zum Ablösen der Querwand. Gleichzeitig führt dies zur 
Separation eines Mauerwerkkeils im rechten unteren Bereich und einer Konzentration der 
Belastung im Aufstandspunkt, der zu einer Schädigung des Fußpunktes im linken, unteren 
Eckbereich der Mauerwerkswand führt. 
  
Abbildung 5-5: Erdbebenschäden eines Mauerwerksgebäudes (Emilia Romagna, Italien, 2012, [ROS13]) 
Ein weiterer Einflussparameter auf die Schubtragfähigkeit ist der Einfluss der Querwände bei 
T- oder L-förmig angeordneten Wänden. Je nach Belastungsrichtung können sich die 
Schubwände entweder ablösen oder gegen die Querwände abstützen, wodurch die Quer-
wände verstärkend wirken. Beim Abstützen leisten die Querwände über die mitwirkende 
Breite einen Beitrag zur Steifigkeit der Schubwand. Die mitwirkende Breite ist nach DIN 
EN 1996-1-1 abhängig von Dicke und Länge der Querwand sowie der lichten Höhe bzw. der 
Wandscheibenhöhe. Bei Ansatz der Querwand muss die Verbindung in der Lage sein, die 
Kräfte zu übertragen, wofür die Ausführungsform entscheidend ist: Werden die Stöße von 
Wandscheiben im Verband gemauert, so entsteht eine Verzahnung und die Wände tragen 
die Lasten zusammen ab. Im Gegensatz dazu ist bei Wänden, die mit der Stumpfstoßtechnik 
hergestellt werden, die Schubtragfähigkeit ohne Berücksichtigung der Querwand zu betrach-
ten. 
Der Einfluss der Querwände hängt zusätzlich stark von der Versagensart ab. Tomaževič 
[TOM06] hat mithilfe von Rütteltischversuchen gezeigt, dass es beim Schubversagen im 
Bruchzustand zu einer Trennung der Querwände entlang der Stoßfugen kommt. Der seismi-
sche Widerstand ergibt sich somit maßgebend aus dem Querschnitt der Einzelwand. Im Ge-
gensatz dazu erhöhen die Querwände den Widerstand, wenn Versagen infolge Biegung und 
Längskraft auftritt. 
Zusammenfassend lässt sich festhalten, dass Gebäude aus unbewehrtem Mauerwerk ein 
richtungsabhängiges, komplexes Verhalten aufweisen. Die Interaktion verschiedener Effekte 
muss berücksichtigt werden, um eine realistische Bestimmung des Gesamtverhaltens des 
Tragwerks zu ermöglichen. 
5.3 Makromodell für unbewehrtes Mauerwerk 
Die in Abschnitt 5.1 und 5.2 vorgestellten Effekte führen zu einem komplexen, richtungsab-
hängigen Verhalten auf Tragwerks- und auf Einzelwandebene. Regelmäßige Gebäude, bei 
denen das Versagen im Erdgeschoss auftritt, können mit dem Verfahren von Mistler [MIS06], 
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berechnet und nachgewiesen werden. Dieses Verfahren basiert auf einem Schubbalkenmo-
dell und wurde in der Software MINEA-R [MINEA12] implementiert. Zur Berücksichtigung 
von Schädigungen auch in höheren Geschossen und von richtungsabhängigem Verhalten 
kann das Modell von Park et al. [PAR11] [PAR13] verwendet werden. Dieses basiert auf der 
Entwicklung eines Makroelementes einer Einzelwand, welches seine Kennwerte aus den 
Verfahren nach Abschnitt 5.1 bezieht und in die Software ANSYS [ANSYS] integriert wurde. 
Dieses Modell wird im Rahmen dieser Arbeit eingesetzt und im Folgenden kurz vorgestellt. 
Die Einzelwände werden darin mit starren, horizontalen Balken an Wandkopf und –fuß als 
doppel-T-förmig modelliert, die Balken sind horizontal direkt mit der Decke bzw. dem Boden 
gekoppelt und vertikal durch nichtlineare Federn mit der Decke bzw. dem Boden verbunden. 
Entsprechend dem Verhalten von Mauerwerk können diese Federn zwar nur geringe Zug-
kräfte, dafür aber große Druckkräfte übertragen und bilden das Verhalten infolge Biegung 
und Längskraft ab. Das Verhalten infolge Schubbelastung wird durch eine weitere nichtlinea-
re Feder innerhalb der Wand erfasst. In Abbildung 5-6 ist diese Idealisierung einer Mauer-
werkswand und die Verformungsfigur bei einer horizontalen Belastung dargestellt. 
 
Abbildung 5-6: Modell der Mauerwerkswandscheibe 
Die Federkennlinie der nichtlinearen Federn zur Erfassung des Verhaltens einer Wandschei-
be infolge Biegung mit Längskraft ergibt sich aus der Druckfestigkeit des Mauerwerks. Die 
Drucktragfähigkeit ist dabei das Produkt aus der Druckfestigkeit ௞݂ , dem Federabstand ݈ி 
und der Dicke ݐ des Mauerwerks. 
ܨி,௠௔௫ ൌ ௞݂ ⋅ ݈ி ⋅ ݐ (72)
Die Steifigkeit der nichtlinearen Federn basiert auf einer Idealisierung der Mauerwerkswand 
als Ersatzstab. Mit der Dehnsteifigkeit ܧ ⋅ ܣ/݄ und unter Beachtung, dass die Federn in Rei-
he geschaltet sind, ergibt sich die maximale elastische Verformung. Die maximale plastische 
Verformung ergibt sich aus der zulässigen relativen Verschiebung. Der Zugbereich ist ver-
nachlässigbar klein und wird hier nicht weiter berücksichtigt. 
Das Verhalten bei Schubbelastung wird durch ein Makroelement erfasst, welches als User-
Element programmiert und in die ANSYS-Elementdatenbank integriert ist. Dabei wird die 
Wand durch ein ebenes, 2-knotiges Element mit drei Freiheitsgraden (zwei Verschiebungen 
und eine Rotation) je Knoten abgebildet, wobei die Schubfeder entsprechend kondensiert 
wird. Die Steifigkeit der Feder ergibt sich aus den in Abschnitt 5.1.1 angegebenen Formeln. 
Die horizontale Maximalkraft ergibt sich nach der DIN EN 1996-1-1 [DINEN1996-1-1], wobei 
eine Überschreitung der Horizontaltragfähigkeit infolge Biegung und Längskraft nicht möglich 
 
 
 
 ܨௌ,௠௔௫ 
ݔௌ,௨ 
ܨி,௠௔௫ 
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ist. Genau wie die Eigenschaften der Einzelwand ändern sich auch die Kennwerte der 
Schubfeder in Abhängigkeit der Einwirkungen und der überdrückten Länge, die daher in je-
dem Berechnungsschritt aktualisiert werden. Die überdrückte Länge ݈௖ ergibt sich in Abhän-
gigkeit der Exzentrizität ݁ௐ der einwirkenden Normalkraft zu 
݈௖ ൌ 1,5 ⋅ ሺ݈ െ 2 ⋅ ݁ௐሻ ൌ 1,5 ⋅ ൬݈ െ 2 ⋅ ܯܨே൰ ൑ ݈ (73)
Dabei ist ܯ bzw. ܨே das einwirkende Moment bzw. die einwirkende Normalkraft. In jedem 
Berechnungsschritt wird jeweils der Wandkopf und -fuß betrachtet und die sich daraus erge-
bende maßgebende Stelle wird bei der Berechnung herangezogen. Alternativ kann die über-
drückte Länge aus den Federn, die auf Druck beansprucht sind, ermittelt werden oder es 
kann die gesamte Länge angesetzt werden. Gellert [GEL10] hat gezeigt, dass sich bei Ein-
zelwandversuchen eine bessere Übereinstimmung unter Berücksichtigung der gesamten 
Länge ergibt. 
Tabelle 5-1: Schub- und Verformungsfähigkeit unbewehrter Mauerwerkswände 
Fall ܨௌ,௠௔௫ [kN] ݔௌ,௨ [mm] 
SS 
ሺ0,5 ⋅ ௩݂௞଴ ൅ 0,4 ⋅ ߪ஽ሻ ⋅ ݈஼ ⋅ ݐ  
unvermörtelte Stoßfugen 
ሺ1,0 ⋅ ௩݂௞଴ ൅ 0,4 ⋅ ߪ஽ሻ ⋅ ݈஼ ⋅ ݐ 
vermörtelte Stoßfugen 0,004 ⋅ ݄ für ߪ଴ ൑ 0,15 ⋅ ௞݂ 
0,003 ⋅ ݄ für ߪ଴ ൐ 0,15 ⋅ ௞݂ 
SZ 
0,045 ⋅ ௞݂ ⋅ ݈௖ ⋅ ݐ  
unvermörtelte Stoßfugen 
0,065 ⋅ ௞݂ ⋅ ݈௖ ⋅ ݐ  
vermörtelte Stoßfugen 
Das Abbruchkriterium ergibt sich aus der Relativverschiebung der Einzelwand. In jedem Be-
rechnungsschritt wird überprüft, welche Versagensform maßgebend ist. Ist bei einer Wand 
die maximale relative Verschiebung nach dem nationalen Anhang der DIN EN 1998-1 [DI-
NEN1998-1/NA] erreicht, bildet sich ein Querkraftgelenk innerhalb des Makroelementes aus. 
Die Formeln zur Bestimmung der maximalen Verformung infolge Schubversagen sind in der 
Tabelle 5-1 zusammengefasst und die maximale Verformung infolge Biegung und Längskraft 
beträgt, wie bereits in Abschnitt 5.1.3 beschrieben, 0,006 ⋅ ݄ଶ ⋅ ߙ. Der Einspanngrad ߙ wird in 
jedem Schritt ermittelt und ergibt sich in Abhängigkeit der Momente am Wandkopf ܯ୭ୠୣ୬ und 
am Wandfuß ܯ୳୬୲ୣ୬ zu: 
α ൌ ெ౫౤౪౛౤ெ౫౤౪౛౤ିெ౥ౘ౛౤ für |ܯ୳୬୲ୣ୬| ൒ |ܯ୭ୠୣ୬|  (74)
α ൌ ெ౥ౘ౛౤ெ౥ౘ౛౤ିெ౫౤౪౛౤ für |ܯ୳୬୲ୣ୬| ൏ |ܯ୭ୠୣ୬| (75)
Die Festlegung der Materialparameter erfolgt hier nach dem nationalen Anhang der DIN EN 
1996-1-1 [DINEN1996-1-1/NA]. Dabei werden charakteristische Größen verwendet, da nicht 
nur fiktive Gebäude untersucht, sondern auch experimentelle Untersuchungen nachgerech-
net werden. 
Das vorgestellte Makroelement ist somit in der Lage, alle Versagensarten von Mauerwerks-
wänden und alle relevanten Effekte im Hinblick auf die Eigenschaften von Gebäuden aus 
unbewehrtem Mauerwerk unter seismischer Belastung nachzubilden und wird daher in Ab-
schnitt 8 zur Anwendung des multimodalen Nachweiskonzeptes eingesetzt. 
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6 Dämpfungsmodell für Mauerwerksbauten 
Neben einem geeigneten Tragwerksmodell ist ein entsprechender Dämpfungsansatz zur 
Anwendung statischer nichtlinearer Nachweiskonzepte erforderlich. Die Dämpfung in Trag-
werken wird durch unterschiedliche Mechanismen hervorgerufen. Dazu gehören unter ande-
rem Materialdämpfung, das Öffnen und Schließen von Rissen, Reibungsdämpfung, die 
Energiedissipation in Kontaktbereichen (Lager, Fugen etc.) sowie Energieabstrahlung in den 
Baugrund.  
Bereits für strukturell einfache Gebäude mit rein elastischem Verhalten gestaltet sich die 
exakte Erfassung all dieser Mechanismen als sehr schwierig. Daher wird oft eine Kombinati-
on aller Effekte zur linear-viskosen Dämpfung ߦ durchgeführt, womit sich die Bewegungs-
gleichung eines elastischen Einmassenschwingers wie folgt ergibt: 
ݔሷ ൅ 2 ⋅ ߦ ⋅ ߱௜ ⋅ ݔሶ ൅ ߱௜ଶ ⋅ ݔ ൌ
1
݉ ⋅ ܨሺݐሻ (76)
ߦ ൌ ܿ2 ⋅ ݉ ⋅ ߱௜ (77)
Dabei ist ݔ, ݔሶ  und ݔሷ  der Weg, die Geschwindigkeit und die Beschleunigung, ߱௜  die Eigen-
kreisfrequenz, ܿ der Koeffizient der viskosen Dämpfung und ܨሺݐሻ die Anregung. 
Im Rahmen statisch nichtlinearer Nachweiskonzepte wird die Energiedissipation durch Be-
rücksichtigung einer effektiven Bauwerksdämpfung erfasst. Die effektive Bauwerksdämpfung 
ߦ௘௙௙ setzt sich aus der Grunddämpfung ߦ଴ des elastischen Systems, welche in der Regel mit 
5% angesetzt wird, und der Dämpfung ߦ௛௬௦௧ infolge nichtlinearen, hysteretischen Verhaltens 
zusammen. 
ߦ௘௙௙ ൌ ߦ଴ ൅ ߦ௛௬௦௧ (78)
Im Folgenden werden die Grundlagen verschiedener Dämpfungsansätze vorgestellt, beste-
hende Modelle für Stahl- und Stahlbetonbauten präsentiert und anschließend ein Dämp-
fungsansatz für Mauerwerksbauten ausgehend von Versuchsdaten abgeleitet. 
6.1 Theoretische Grundlagen 
Nichtlineare Strukturen und deren hysteretisches Verhalten können durch ein lineares Sys-
tem mit äquivalenter viskoser Dämpfung bzw. viskoser Ersatzdämpfung ersetzt werden. Die 
äquivalente viskose Dämpfung bezieht sich dabei auf die dissipierte Energie während eines 
Zyklus unter stationären Schwingungen ([JAC30], [JAC60], [CHO01a]), während bei der vis-
kosen Ersatzdämpfung die dissipierte Energie während eines gesamten Erdbebens berück-
sichtigt wird [GUL74]. 
6.1.1 Äquivalente viskose Dämpfung 
Ausgehend von dem Ansatz von Jacobsen [JAC30], [JAC60] wird die hysteretische Dämp-
fung als Verhältnis der dissipierten Energie zur gespeicherten Energie bei maximaler Ver-
formung bestimmt. Wie in Abbildung 6-1 dargestellt, kann die hysteretische Dämpfung infol-
ge nichtlinearen Verhaltens durch eine viskosen Dämpfung ersetzt werden. 
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Abbildung 6-1: Dissipierte und gespeicherte Energie für viskose Dämpfung (links) und hysteretische 
Dämpfung (rechts) 
Unter der Annahme, dass beide Systeme dieselbe Eigenfrequenz besitzen, harmonisch an-
geregt werden und sich im Zustand stationärer Schwingungen befinden sowie pro Zyklus 
dieselbe Energiemenge dissipieren, gilt nach Chopra [CHO01a]: 
ߦ௘௤ ൌ 14 ⋅ ߨ ⋅
ω
Ω ⋅
ܧ஽
ܧௌ  (79)
Die gespeicherte Energie ܧௌ ist die Fläche innerhalb des Dreiecks (Abbildung 6-1), welche 
sich für eine maximale Verschiebung ݔ଴ und eine Steifigkeit ݇ wie folgt bestimmt: 
ܧௌ ൌ ݇ ⋅ ݔ଴
ଶ
2  (80)
Die dissipierte Energie ܧ஽ entspricht der Fläche innerhalb eines stabilen Zyklus (Abbildung 
6-1). Für einen viskosen Dämpfer unter harmonischer Anregung ergibt sich diese zu:  
ܧ஽ ൌ නܨ஽ ⋅ dݔ ൌ න ሺܿ ⋅ ݔሶሻ ⋅ ݔሶ ⋅ dݐ
ଶగ/ஐ
଴
ൌ ܿ න ሺΩ ⋅ ݔ଴ ⋅ cosሺΩ ⋅ ݐ െ ߶ሻሻଶdݐ
ଶగ/ஐ
଴
ൌ ߨ ⋅ ܿ ⋅ Ω ⋅ ݔ଴ଶ (81)
ܧ஽ ൌ 2 ⋅ ߨ ⋅ ߦ ⋅ Ωω ⋅ ݇ ⋅ ݔ଴
ଶ (82)
Einsetzen von Gleichung (80) in (82) liefert bei Flächengleichheit der beiden Systeme Glei-
chung (79). Im Resonanzfall vereinfacht sich diese Gleichung zu: 
ߦ௘௤ ൌ 14 ⋅ ߨ ⋅
ܧ஽
ܧௌ  (83)
Die äquivalente viskose Dämpfung ist somit sowohl abhängig von der Beanspruchung als 
auch vom nichtlinearen hysteretischen Verhalten. Bei elastisch-plastischem Materialverhal-
ten ohne Steifigkeitsdegradation wird die meiste Energie dissipiert. Als oberer Grenzwert 
ergibt sich hier eine maximale äquivalente viskose Dämpfung von 2/ߨ, was einer Dämpfung 
von 64% entspricht [JEN68]. 
6.1.2 Viskose Ersatzdämpfung 
Gulkan und Sozen [GUL74] führten dynamische Versuche an eingeschossigen Stahlbeton-
rahmentragwerken durch und entwickelten ausgehend von diesen Versuchen den Ansatz 
ܧ஽  
ܧௌ  
Verformung
K
ra
ft  
Verformung
K
ra
ft  
ܧௌ  
ܧ஽
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der viskosen Ersatzdämpfung ߦ୉୰ୱୟ୲୸. Die viskose Ersatzdämpfung wird bestimmt, indem die 
durch ein Erdbeben zugeführte Energie mit der dissipierten Energie gleichgesetzt wird: 
ܿ ⋅ න ݔሶ ଶ ⋅ dݐ
௧ా౛ౘ౛౤
଴
ൌ െ݉ ⋅ න ݔሷ௚ ⋅ ݔሶ ⋅ dݐ
௧ా౛ౘ౛౤
଴
 (84)
Dabei ist hier ݔሷ௚  die Bodenbeschleunigung und ݐ୆ୣୠୣ୬  die Dauer der Erdbebenanregung. 
Somit ergibt sich die viskose Ersatzdämpfung zu: 
ߦ୉୰ୱୟ୲୸ ൌ ୉ܶ୰ୱୟ୲୸
⋅ ׬ ݔሷ௚ ⋅ ݔሶ ⋅ dݐ௧ా౛ౘ౛౤଴
4 ⋅ ߨ ׬ ݔሶ ଶ ⋅ dݐ௧ా౛ౘ౛౤଴
 (85)
Dabei ist ୉ܶ୰ୱୟ୲୸ die Periodendauer der zugehörigen elastischen Struktur. Als Besonderheit 
der Herleitung von Gulkan und Sozen ist zu erwähnen, dass zur Erfassung der Periodenän-
derung diese auf die Sekantensteifigkeit bezogen ist. 
6.1.3 Vergleich der Dämpfungsansätze 
Kowalsky und Dwairi [KOW04] haben den Dämpfungsansatz von Jacobsen Zeitverlaufsbe-
rechnungen am Einmassenschwinger mit unterschiedlichen hysteretischen Modellen (Ring-
Spring, Small-Takeda, Large-Takeda) gegenübergestellt. Bei sinusförmigen Anregungen 
stimmen die Ergebnisse im Allgemeinen gut überein, jedoch wird in einigen Fällen die Ver-
schiebung über- bzw. unterschätzt. Diese Differenzen treten z.B. auf, wenn Eigenfrequenz 
und Erregerfrequenz stark unterschiedlich sind oder wenn das System nicht um den Ur-
sprung schwingt. Im Erdbebenfall entspricht jedoch die Anregung keiner reinen sinusförmi-
gen Schwingung. Anhand von 95000 Zeitverlaufsberechnungen haben Kowalsky und Dwairi 
gezeigt, dass der Ansatz von Jacobsen die Dämpfung im Erdbebenfall besonders bei höhe-
ren Dämpfungen überschätzt. Bei Verwendung des Large-Takeda-Modells ergaben sich da-
mit Unterschätzungen der Verschiebungen um ca. 20%, während bei Verwendung des 
Small-Takeda-Modells die Verschiebungen näherungsweise übereinstimmten. Die Unter-
schiede zwischen dem Dämpfungsansatz von Jacobsen und Verhalten von realistischen 
Strukturen sind somit abhängig von dem hysteretischen Modell, der Eigenfrequenz des Sys-
tems, der erreichten Duktilität sowie dem Erdbeben. Eine direkte Übertragung der Methode 
von Jacobsen auf den Erdbebennachweis und eine Anwendung im Rahmen eines statischen 
nichtlinearen Verfahrens kann somit zu Fehlern bei der Ermittlung der maximalen Verfor-
mung führen. 
Im Folgenden werden zunächst anerkannte Verfahren zur Bestimmung der Dämpfung von 
Stahl- und Stahlbetongebäuden im Rahmen statisch nichtlinearer Verfahren vorgestellt und 
anschließend ein Dämpfungsansatz für Gebäude aus Mauerwerk aus Versuchsdaten abge-
leitet. 
6.2 Dämpfungsansatz für Stahl- und Stahlbetonbauten 
In der Literatur existieren verschiedene Ansätze zur Bestimmung der Dämpfung von Stahl- 
und Stahlbetonbauten, z.B. von Blandon [BLA04], Dwairi et al. [DWA07] und Priestley et al. 
[PRI07]. Eine übersichtliche Zusammenstellung vorhandener Ansätze ist bei Degée et al. 
[DEG08] zu finden.  
Den unterschiedlichen Forschungsarbeiten liegen sechs hysteretische Modelle zugrunde, die 
in Abbildung 6-2 dargestellt sind. Mit den Modellen kann in Abhängigkeit der Parameter das 
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hysteretische Verhalten unterschiedlicher Tragsysteme und Materialien beschrieben werden. 
So können z.B. mit dem elastisch-ideal-plastischen Gesetz Isolationssysteme erfasst wer-
den, mit den Takeda-Modellen Stahlbetonbauten und mit dem Ramberg-Osgood-Modell 
Stahlstrukturen abgebildet werden.  
 
  
Abbildung 6-2: Hysteretische Modelle (Erste Zeile: Elastisch-ideal-plastisch, bilinear, Small-Takeda 
Zweite Zeile: Large-Takeda, Ramberg-Osgood, Ring-Spring) 
In Tabelle 6-1 sind einige vorgeschlagene Formeln zur Bestimmung der effektiven Dämpfung 
in Abhängigkeit des hysteretischen Modells und der zugrunde gelegten Anregung zusam-
mengestellt. So basieren die Formeln von Priestley [PRI03] auf einer sinusförmigen Anre-
gung, wohingegen Blandon [BLA04], Dwairi et al. [DWA07] und Priestley et al. [PRI05] erd-
bebenangeregte Systeme verwendeten. Dabei wurden sowohl synthetisch generierte Erdbe-
ben als auch reale Erdbeben verwendet.  
Im Gegensatz zu den anderen Autoren entwickeln Priestley et al. [PRI05] den Dämpfungs-
ansatz unter Berücksichtigung der Abhängigkeit der elastischen viskosen Dämpfung von der 
Steifigkeit (Anfangssteifigkeit, Sekantensteifigkeit). Der von ihnen aus Zeitverlaufsberech-
nungen ermittelte Korrekturfaktor führt in Abhängigkeit der Duktilität und des hysteretischen 
Modells zu einer Abminderung der Grunddämpfung.  
ߦ௘௙௙ ൌ ߤఒ ⋅ ߦ଴ ൅ ߦ௛௬௦௧ (86)
Der Korrekturfaktor ߣ nimmt Werte zwischen -0,6 und 0,34 an und ist abhängig vom hystere-
tischen Modell. Priestley et al. [PRI07] haben die entwickelten Dämpfungsansätze so verein-
facht, dass die Abhängigkeit der elastischen Dämpfung von der Duktilität durch den hystere-
tischen Anteil der Dämpfung erfasst wird. Somit ist in dem Ansatz inhärent 5% Dämpfung 
enthalten und die Gleichungen sind nur für diese Grunddämpfung gültig. 
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Tabelle 6-1: Zusammenstellung vorhandener Ansätze für die effektive Dämpfung 
Autor Effektive Dämpfung Modell Anregung
Priestley 
[PRI03] 
ߦ଴ ൅ 1,2ߨ ⋅ ൬1 െ
1
√ߤ൰ 
Large-Takeda 
Balken und Rahmen 
aus Stahlbeton 
Sinus-
förmig 
ߦ଴ ൅ 0,95ߨ ⋅ ൬1 െ
1
√ߤ൰ 
Small-Takeda 
Stützen und Wände 
aus Stahlbeton 
ߦ଴ ൅ 0,25ߨ ⋅ ൬1 െ
1
√ߤ൰ Stahlbetonfertigteil 
ߦ଴ ൅ 1,5ߨ ⋅ ൬1 െ
1
√ߤ൰ 
Elastisch-plastisch 
Stahlträger 
Blandon 
[BLA04] 
ߦ଴ ൅ ܽߨ ⋅ ൬1 െ
1
ߤ௕൰ ⋅ ൭1 ൅
1
൫ ௘ܶ௙௙ ൅ ܿ൯ௗ
൱ ⋅ 1ܰ 
ܰ ൌ 1 ൅ 1ሺ0,5 ൅ ܿሻௗ 
Small Takeda 
Large Takeda 
Bilinear 
Elastisch-plastisch 
Ramberg-Osgood 
Ring Spring 
5 synthe- 
tische 
Beben 
und 1 
reales 
Beben  
Dwairi et al. 
[DWA07] 
ߦ଴ ൅ ܥா௉ ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰  
100 Erd-
beben 
ܥா௉ ൌ 0,85 ൅ 0,60 ⋅ ሺ1 െ ௘ܶ௙௙ሻ ௘ܶ௙௙ ൏ 1s 
Elastisch-Plastisch 
Stahlträger ܥா௉ ൌ 0,85  ௘ܶ௙௙ ൒ 1s 
ܥா௉ ൌ 0,30 ൅ 0,35 ⋅ ሺ1 െ ௘ܶ௙௙ሻ ௘ܶ௙௙ ൏ 1s Ring-Spring 
Vorgespannte 
Stütze oder Wand ܥா௉ ൌ 0,30  ௘ܶ௙௙ ൒ 1s 
ܥா௉ ൌ 0,65 ൅ 0,50 ⋅ ሺ1 െ ௘ܶ௙௙ሻ ௘ܶ௙௙ ൏ 1s 
Large-Takeda 
Stahlbetonbalken ܥா௉ ൌ 0,65  ௘ܶ௙௙ ൒ 1s 
ܥா௉ ൌ 0,50 ൅ 0,40 ⋅ ሺ1 െ ௘ܶ௙௙ሻ ௘ܶ௙௙ ൏ 1s 
Small-Takeda 
Stahlbetonstütze ܥா௉ ൌ 0,50  ௘ܶ௙௙ ൒ 1s 
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Autor Effektive Dämpfung Modell Anregung
Priestley et al.1) 
[PRI07] 
0,05 ൅ 0,565 ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰ 
Large-Takeda 
Stahlbetonrahmen 
Erdbeben
0,05 ൅ 0,444 ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰ 
Small-Takeda 
Stahlbetonwand 
0,05 ൅ 0,577 ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰ 
Ramberg-Osgood 
Stahlrahmen 
0,05 ൅ 0,186 ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰ 
Ring-Spring 
vorgespanntes 
Tragwerk 
0,05 ൅ 0,670 ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰ 
Elastisch-Plastisch 
Friction Slider 
0,05 ൅ 0,519 ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰ 
Bilinear 
Basisisolierung 
1) in den Formeln ist inhärent eine viskose Dämpfung von 5% enthalten 
Eine Gegenüberstellung der existierenden Dämpfungsansätze ist in der nachfolgenden Ab-
bildung zu sehen. Zur Darstellung des Einflusses der Anregungsart ist die Dämpfung von 
Priestley [PRI03], die unter sinusförmiger Anregung ermittelt wurde, der Dämpfung von 
Priestley [PRI07], die unter Erdbebenanregung ermittelt wurde, gegenübergestellt. 
 
Abbildung 6-3: Effektive Dämpfung mit sinusförmiger Anregung [PRI03] und Erbebenanregung [PRI07] 
Mit zunehmendem Energiedissipationsvermögen der Modelle wird die Differenz zwischen 
den Anregungsarten deutlich: beim elastisch-plastischen Modell wird bei einer sinusförmigen 
Anregung mehr Energie dissipiert als unter Erdbebenbeanspruchung. Etwas geringere Un-
terschiede ergeben sich bei den Takeda-Modellen. Im Gegensatz dazu ist der Unterschied 
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beim Ring-Spring-Modell vernachlässigbar und beide Anregungsarten weisen eine ähnliche 
Energiedissipation auf. 
Obwohl die sinusförmige nicht mit der Erdbebenbelastung übereinstimmt, ergeben sich bei 
hysteretischen Modellen mit geringer Dämpfung gute Übereinstimmungen der effektiven 
Dämpfung, während die Differenz mit höheren Dämpfungswerten zunimmt. 
6.3 Dämpfungsansatz für Mauerwerksbauten 
Die Gesamtdämpfung eines Mauerwerksgebäudes setzt sich aus den Dämpfungen der Ein-
zelwände zusammen. So kann die Gesamtdämpfung ߦୋୣୱ als gewichtetes Mittel der Dämp-
fungen der einzelnen Wandscheiben bestimmt werden und ergibt sich damit zu 
ߦୋୣୱ ൌ
∑ ௝ܸ ⋅ ݔ௝ ⋅ ߦ௝௠௝ୀଵ
∑ ௝ܸ ⋅ ݔ௝௠௝ୀଵ  (87)
mit der Horizontallast ௝ܸ , der Wandverschiebung ݔ௝  und der Dämpfung ߦ௝  der Wand ݆. Die 
Dämpfung der einzelnen Mauerwerkswände hängt dabei entscheidend von der Versagensart 
ab. Im Folgenden werden zuerst die bereits in Kapitel 5 erwähnten Versagensarten von 
Mauerwerk genauer vorgestellt. Anschließend werden bestehende Dämpfungsansätze prä-
sentiert und abschließend durch Auswertung vorhandener Versuche ein detailliertes Modell 
entwickelt. Dazu wird zunächst die hysteretische Dämpfung von Einzelwänden aus Mauer-
werk in Abhängigkeit der Versagensart ermittelt und basierend auf diesen Ergebnissen wird 
abschließend ein Dämpfungsansatz für Mauerwerksbauten abgeleitet und verifiziert. 
6.3.1 Versagensarten von Wänden aus Mauerwerk 
Die Versagensarten von Wänden aus unbewehrtem Mauerwerk unter dynamischer Belas-
tung können wie in Abschnitt 5.1 in drei Kategorien eingeteilt werden 
 Biegung und Längskraft (BL) 
 Schubversagen infolge Reibungsversagen (SS) 
 Schubversagen infolge Steinzugversagen (SZ) 
Aufgrund der grundlegend anderen Dämpfungsmechanismen in diesen Kategorien ist eine 
separate Analyse der Versagensarten hinsichtlich ihrer hysteretischen Dämpfung sinnvoll. 
Um die Dämpfungsmechanismen klar zu definieren, werden im Folgenden die Randbedin-
gungen zusammengefasst, die zu den einzelnen Versagensarten führen. 
In Abbildung 6-4 sind die Versagensformen und das zugehörige hysteretische Verhalten 
dargestellt. Entscheidend für die Versagensart ist das Verhältnis von Auflast zu Schublast 
sowie die Schlankheit der Wandscheibe. Schlanke Mauerwerksscheiben werden vor allem 
auf Biegung (BL, linke Skizze und linkes Diagramm in Abbildung 6-4) belastet. Maßgebend 
für diesen Versagensfall ist die Druck- und Zugtragfähigkeit der Mauerwerkswand in den 
Eckbereichen. Bei zyklischer Belastung führt die Wand eine Kippbewegung mit einem 
Wechsel von Klaffung und Druck aus. Die Hysteresekurven weisen einen eingeschnürten, s-
förmigen Verlauf auf. Nach anfänglichem Aufreißen der Fugen wird wenig Energie dissipiert. 
Bei gedrungenen Wänden mit geringer Auflast tritt i.d.R. ausschließlich Fugenversagen (SS, 
mittlere Skizze und mittleres Diagramm in Abbildung 6-4) auf. Entweder beschränkt sich der 
Riss auf einzelne Lagerfugen oder die Risse verlaufen treppenförmig entlang der Lager- und 
Stoßfugen. Steigerung der Vertikalkraft führt zum Versagen einzelner Steine. Ab einer ge-
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wissen Vertikalkraftbeanspruchung tritt der Bruch ausschließlich durch Steinzugversagen 
(SZ, rechte Skizze und rechtes Diagramm in Abbildung 6-4) auf. 
   
   
Abbildung 6-4: Versagensformen (von links nach rechts: Biegung und Längskraft (BL), Schubversagen 
infolge Reibungsversagen (SS), Schubversagen infolge Steinzugversagen (SZ)) 
Sowohl das Fugenversagen als auch das Steinzugversagen wird als Schubversagen be-
zeichnet. Bei zyklischer Belastung entstehen meistens Kreuzrisse durch Kombination von 
Fugen- und Steinzugversagen. Eine Gegenüberstellung der Hysteresekurven zeigt den ent-
scheidenden Unterschied zwischen den beiden Versagensformen hinsichtlich der hystereti-
schen Dämpfung: beim Gleiten in den Lagerfugen wird viel Energie dissipiert mit entspre-
chend fülligen Hysteresekurven wohingegen die Energiedissipation an gebrochenen Steinen 
signifikant kleiner ist. 
6.3.2 Bestehende Dämpfungsansätze 
Priestley et al. [PRI07] postulieren einen einfachen Ansatz zur Bestimmung der hystereti-
schen Dämpfung aufbauend auf den Versuchsdaten von Magenes und Calvi [MAG97] für 
Biege- und Schubversagen.  
 
Abbildung 6-5: Dämpfungsansatz für Schubversagen und Biegeversagen (nach [PRI07]) 
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Beim Biegeversagen liegt bei diesen Versuchsdaten unabhängig von der Wandkopfver-
schiebung eine Dämpfung von 5% vor. Beim Schubversagen, hier nur infolge Steinzugver-
sagen, steigt die Dämpfung beim Auftreten von Schubrissen sprunghaft an und beträgt dann 
ca. 11% (Abbildung 6-5). 
Im Gegensatz dazu heben Magenes und Calvi [MAG97] hervor, dass unter dynamischer 
Belastung die Kippbewegung der Wand zu weiterer Dämpfung durch auftretende Stöße und 
Abstrahlung führt, welche mit einer Vereinfachung der Ansätze von Priestley et al. [PRI78] 
und Housner [HOU63] ermittelt werden kann. Ausgehend von Starrkörperrotationen und un-
ter Vernachlässigung des Wandeigengewichtes bestimmen sie mit diesen Ansätzen die zu-
sätzliche Dämpfung zu 
ߦௌ ൌ 48 ⋅ ሺ1 െ ሺcosሺ2 ⋅ θሻଶሻ (88)
Dabei ist ߠ der Winkel zwischen der Vertikalen und der Verbindungslinie zwischen Wandmit-
te am Wandkopf und einem Fußpunkt. Damit kann die Stoßdämpfung ߦௌ allein in Abhängig-
keit der Geometrie ermittelt werden. Für eine Wand mit einem Geometrieverhältnis ݄/݈ von 
3,0 und damit einem Winkel tan θ ൌ 1/6 ergibt sich die Dämpfung zu 5,4%. Dieser Wert kann 
nach Magenes und Calvi [MAG97] als untere Grenze aufgefasst werden, da das Geometrie-
verhältnis von 3,0 als obere Grenze für Wände betrachtet werden kann, die unter seismi-
scher Belastung angesetzt werden. Diese Zusatzdämpfung wird im Folgenden nicht weiter 
berücksichtigt. 
6.3.3 Versuche an Wänden aus Mauerwerk 
Um eine realitätsnähere Betrachtung des Dämpfungsverhaltens von unbewehrten Mauer-
werkswänden durchzuführen, werden die drei vorgestellten Versagensmechanismen anhand 
von Messergebnissen genauer evaluiert. Hierzu werden die Versuchsergebnisse aus mehre-
ren Forschungsprojekten, die an den Universitäten in Dortmund, Kassel, Ljubljana, München 
und Pavia durchgeführt wurden, herangezogen: 
 Tastversuche zur Identifizierung des Verhaltensfaktors von Mauerwerksbauten für 
den Erdbebennachweis [ÖTE03] 
 Enhanced Safety and Efficient Construction of Masonry Structures in Europe 
(ESECMaSE), Projektergebnisse D 7.1a [FEH07], D7.1b [ZIL08a], D7.1c [MAG08] 
 Optimization of shape of masonry units and technology of construction for earthquake 
resistant masonry buildings [BOS05] 
 Experimentelle Untersuchungen zum Schubtragverhalten von Porenbetonwand-
scheiben [FEH08] 
 Experimental testing of lateral capacity of masonry piers – an application to seismic 
assessment of AAC masonry buildings [COS07] 
Im Rahmen der Forschungsprojekte wurden unterschiedliche Stein-Mörtelkombinationen mit 
unterschiedlichen Geometrieverhältnissen, Randbedingungen und Auflastniveaus getestet. 
Insgesamt wurden 126 Schubversuche an Einzelwänden durchgeführt. Die Durchführung der 
Versuche erfolgte zum Großteil quasistatisch-zyklisch aber auch pseudodynamisch. Zur 
Auswertung der Dämpfung und Ableitung eines Dämpfungsmodells werden die statisch-
zyklischen Versuche an unbewehrten Mauerwerkswänden herangezogen und die Verifizie-
rung des Modells erfolgt mit pseudodynamischen Versuchen. Unberücksichtigt bei dieser 
Auswertung müssen fast alle Versuche aus [FEH07] bleiben, da die Messergebnisse auch 
die aus dem Versuchsaufbau resultierende Dämpfung enthalten. Nur bei einem Versuch 
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wurde im Forschungsbericht diese zusätzliche Dämpfung exemplarisch herausgerechnet. 
Damit stehen insgesamt 57 statisch-zyklische Versuche für die Ableitung des Modells zur 
Verfügung. 
Die Belastung der Einzelwände im Rahmen der statisch-zyklischen Versuche erfolgte mit 
einer sinusförmigen Anregung mit steigender Amplitude. Auf jedem Lastniveau wurden drei 
Zyklen mit gleicher Amplitude durchgeführt und zur Auswertung wurde nach Möglichkeit der 
zweite volle Zyklus herangezogen. In Abbildung 6-6 ist beispielhaft der Versuchsaufbau an 
der Universität Kassel sowie das verwendete Anregungssignal dargestellt [FEH08]. 
 
Abbildung 6-6: Versuchsaufbau und sinusförmige Belastung [FEH08] 
Die Einordnung der Versuche in die drei Versagensformen erfolgt anhand der Versuchsdo-
kumentation. In der Realität tritt häufig eine Kombination der Versagensformen auf, so dass 
die Einordnung der Versuche nicht immer eindeutig erfolgen kann. Ein Beispiel dafür ist der 
Versuch LAC01 aus [MAG08]. Die Last-Verformungs-Kurve ist am Anfang charakterisiert 
durch eine Kippbewegung der Wand. Bis zu einer horizontalen Verschiebung des Wandkop-
fes von 12,5 mm reißen die Fugen auf, die sich bei der Entlastung wieder schließen. Bis zu 
diesem Zeitpunkt wird wenig Energie dissipiert. Bei einer horizontalen Verschiebung von 
25 mm tritt ein horizontaler Riss unterhalb des Stahlbetonbalkens auf und führt zu höherer 
Energiedissipation. Bei einer horizontalen Verschiebung von 31 mm wurde der Versuch ab-
gebrochen, da das Herausbrechen eines Mauerwerkstücks drohte. Der Versagensfall wurde 
hier als Biegung mit Längskraft eingeteilt, da dies das vorherrschende Verhalten ist.  
   
Abbildung 6-7: Last-Verformungs-Kurve sowie Schadensbild von Versuch LAC01 [MAG08] 
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Alle hier herangezogenen Versuche und ihre maßgebende Versagensart sind in Tabelle A- 3 
im Anhang zusammengefasst. Dabei versagten insgesamt 19 Versuche auf Biegung und 
Längskraft, 8 Versuche auf Schubversagen infolge Reibungsversagen und 30 Versuche auf 
Schubversagen infolge Steinzugversagen. 
Als Basis für den Vergleich der hysteretischen Dämpfung wird die Duktilität ߤ eingesetzt. Die 
unterschiedlich großen elastischen Bereiche der verschiedenen Einzelwände werden hiermit 
effektiv ausgeblendet. Zur Bestimmung der Duktilität müssen die Last-Verformungs-Kurven 
der Einzelwände zunächst bilinearisiert werden. Die Bestimmung der bilinearen Last-
Verformungskurve einer Einzelwand erfolgte analog zu dem in Abbildung 6-8 dargestellten 
Verfahren, das auch im Rahmen des Forschungsprojektes ESECMaSE angewendet wurde. 
 
Abbildung 6-8: Bilinearisierung der experimentellen Daten 
Die bilineare Approximation erfolgt anhand der Einhüllenden ܨሺݔሻ der statisch-zyklischen 
Last-Verformungs-Kurven. Die elastische Steifigkeit ݇௘ ergibt sich aus dem Punkt der Last-
Verformungs-Kurve, bei dem 70% der maximalen Horizontalkraft ܨ௠௔௫ erreicht ist, und die 
maximale Verformung ݔ௨ der bilinearisierten Kurve entspricht dem Punkt, an dem die Hori-
zontalkraft vom Maximum ausgehend wieder um 20% gesunken ist. Die maximale Horizon-
talkraft ܨ௨ und die elastische Verschiebung ݔ௘௟ der bilinearisierten Kurve ergeben sich dann 
aus der Flächengleichheit unter beiden Kurven: 
න ܨ ⋅ dݔ
௫ೠ
଴
ൌ 12 ⋅ ܨ௨ ⋅ ݔ௘௟ ൅ ܨ௨ ⋅ ሺݔ௨ െ ݔ௘௟ሻ (89)
Durch die Bilinearisierung kann es vorkommen, dass sich schon für geringe Duktilitäten hohe 
Dämpfungswerte ergeben. Ein Beispiel dafür ist die bilineare Approximation von Versuch 
CS02 [ZIL08a], die in Abbildung 6-9 dargestellt ist. Schon bei Verschiebungen kleiner als ݔ௘ 
tritt hier hysteretisches Verhalten auf. Dies kann mit einem Dämpfungsansatz in Abhängig-
keit der Duktilität nicht direkt erfasst werden, da dieser erst bei Duktilitäten über 1 hystereti-
sche Dämpfung berücksichtigen kann. Dennoch wird hier dieser Ansatz gewählt, da er eine 
direkte Verknüpfung zwischen dem Dämpfungsansatz und bilinearen Kapazitätskurven der 
Einzelwände ermöglicht. 
ܨ௠௔௫  ܨ௨
0,8 ⋅ ܨ௠௔௫
0,7 ⋅ ܨ௠௔௫ ൌ ܪ௖௥  
ܨ
ݔݔ௖௥ ݔ௘௟ ݔ௨
݇௘
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Abbildung 6-9: Exemplarische Ermittlung der bilinearen Approximation und Dämpfung anhand des Ver-
suchs CS02 [ZIL08a] 
In Abbildung 6-9 ist deutlich die zyklische Belastung mit der Durchführung von drei Zyklen 
auf jeder Belastungsstufe zu erkennen. Auf jeder Belastungsstufe wird die Dämpfung nach 
Möglichkeit auf Basis des mittleren, vollen Zyklus ausgewertet. Bei statisch-zyklischen Ver-
suchen kann mit Gleichung (79) direkt die hysteretische Dämpfung ermittelt werden, wobei 
das Verhältnis von Eigen- und Erregerfrequenz vernachlässigt werden kann. So ergibt sich 
beispielsweise für den in Abbildung 6-9 dargestellten Versuch CS02 mit einer elastischen 
Verschiebung von 1,4 mm bei einer Verschiebung von 2,7 mm und damit einer Duktilität von 
1,9 eine hysteretische Dämpfung von: 
ߦ௛௬௦௧ ൌ 14 ⋅ ߨ ⋅
ܧ஽
ܧௌ ൌ
1
4 ⋅ ߨ ⋅
0,093
0,106 ൌ 7% (90)
Diese Auswertung wurde für alle Versuche durchgeführt, welche in Abbildung 6-10 in Ab-
hängigkeit von der Versagensform dargestellt sind. Hierbei symbolisieren unterschiedliche 
Farben die unterschiedlichen Versagensarten, während die verschiedenen Versuchsorte 
durch die Form der Symbole repräsentiert werden. Schubversagen infolge Reibungsversa-
gen weist dabei die größte Dämpfung auf; geringere Dämpfungswerte zeigen sich bei der 
Versagensform Schubversagen infolge Steinzugversagen. Geringe, nahezu konstante 
Dämpfung tritt beim Versagen infolge Biegung und Längskraft auf. 
 
Abbildung 6-10: Auswertung der hysteretischen Dämpfung der 57 statisch-zyklischen Versuche 
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Eine detailliertere Darstellung der Versuche, getrennt nach Versagensfall, ist in den nachfol-
genden Abbildungen zu sehen. Die hysteretische Dämpfung ist in Abhängigkeit des Materi-
als (Farbe der Symbole), der Randbedingungen (Kragarm (eingekreiste Symbole) bzw. beid-
seitig eingespannte Wand), der Geometrie (Form der Symbole: schlanke bzw. gedrungene 
Wände) und des Auflastniveaus (große Vertikalkräfte entsprechen großen Symbolen) darge-
stellt. 
Die Versuche, die auf Biegung und Längskraft versagt haben, sind in Abbildung 6-11 zu se-
hen. Schlanke, beidseitig eingespannte Wände werden in der Abbildung durch nicht einge-
kreiste Dreiecke gekennzeichnet, die (unabhängig vom Material) gehäuft im Bereich zwi-
schen 4 und 6% Dämpfung auftreten. Daher ist für Wände dieser Klasse von einem annä-
hernd konstanten Dämpfungsverlauf auszugehen. Im Gegensatz dazu weisen Versuche an 
Kragarmen und gedrungenen Wänden einen großen Streubereich auf. Unabhängig vom sta-
tischen System, Material und Geometrieverhältnis zeigen Wände, die durch höhere Vertikal-
kräfte beansprucht werden, eine geringere Dämpfung.  
 
Abbildung 6-11: Hysteretische Dämpfung für den Versagensfall BL 
In der nachfolgenden Abbildung ist die hysteretische Dämpfung für Schubversagen infolge 
Reibungsversagen dargestellt, welches in den verfügbaren Versuchsdaten nur an Wänden 
aus Kalksandsteinen und Mauerziegeln, die beidseitig eingespannt waren, festgestellt wurde. 
Aufgrund der geringen Datenlage ist eine zuverlässige Bewertung hinsichtlich Schlankheit 
sowie Vertikallastniveau nicht möglich. Insgesamt treten hier deutlich größere Dämpfungen 
als für ein Versagen auf Biegung und Längskraft auf. 
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Abbildung 6-12: Hysteretische Dämpfung für den Versagensfall SS 
In der nachfolgenden Abbildung sind die Dämpfungsergebnisse der Wände dargestellt, bei 
denen Schubversagen infolge Steinzugversagen auftrat. Die Dämpfung nimmt mit steigender 
Verformung zu und für große Verschiebungen liegen die Dämpfungswerte in dem Bereich, 
den Magenes und Calvi [MAG97] sowie Priestley et al. [PRI07] angeben. Dabei weisen 
Wandversuche an Kragarmen geringere Dämpfungen auf als Versuche an beidseitig einge-
spannten Wänden. Ein signifikanter Einfluss der Wandgeometrie und der Vertikallast kann 
hier nicht festgestellt werden.  
 
Abbildung 6-13: Hysteretische Dämpfung für den Versagensfall SZ 
Eine detailliertere, quantitative Auswertung der Einflussfaktoren auf die Dämpfung der ein-
zelnen Versagensformen ist hier nicht zuverlässig möglich, da die Anzahl an Kombinations-
möglichkeiten von Material, Geometrie, statischem System, vertikaler Belastung nicht mit 
den hier zur Verfügung stehenden Versuchen abgedeckt werden kann.  
6.3.4 Dämpfungsansatz für Mauerwerksbauten 
Basierend auf den Auswertungen der Versuche kann eine Funktion für die Dämpfung von 
Mauerwerkswänden abgeschätzt werden, womit dann in Kombination mit Gleichung (87) 
auch ein Dämpfungsansatz für komplette Mauerwerksbauten möglich ist. Bei Dwairi et al. 
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[DWA07] und bei Priestley et al. [PRI07] findet sich ein parametrierbarer Ansatz für die effek-
tive Dämpfung in Abhängigkeit von der Duktilität, der auch für die Auswertung der Ergebnis-
se bei Mauerwerksbauten eine geeignete Grundlage bietet. 
ߦ௘௙௙ ൌ ߦ଴ ൅ ܿ ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰ (91)
Um den Trend der Versuchsergebnisse innerhalb der einzelnen Versagensarten zu illustrie-
ren wird der Median ermittelt, indem im Dämpfungsansatz nach Gleichung (91) der Faktor ܿ 
so bestimmt wird, dass 50% der Versuchsergebnisse oberhalb und 50% unterhalb der resul-
tierenden effektiven Dämpfung liegen. Um für eine praktische Anwendung des Dämpfungs-
ansatzes eine sichere Abschätzung der Einzelwand zu gewährleisten, wird zusätzlich das 
5%-Quantil (95% der Ergebnisse oberhalb und 5% unterhalb) bestimmt. 
Die hysteretische Dämpfung tritt erst im nichtlinearen Bereich auf. Infolge der Bilinearisierung 
kann (wie in Abschnitt 6.3.3 dargestellt) jedoch auch für Duktilitäten kleiner eins bereits hys-
teretische Dämpfung existieren. Diese Werte werden im Nachfolgenden vernachlässigt. Die 
so ermittelten Funktionen sind in Gleichung (92) bis (97) und in den nachfolgenden Abbil-
dungen zusammen mit den Versuchsdaten dargestellt. 
ߦ௘௙௙,஻௅,ெ௘ௗ௜௔௡ ൌ ߦ଴ ൅ 0,20 ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰ (92)
ߦ௘௙௙,ௌௌ,ெ௘ௗ௜௔௡ ൌ ߦ଴ ൅ 0,90 ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰ (93)
ߦ௘௙௙,ௌ௓,ெ௘ௗ௜௔௡ ൌ ߦ଴ ൅ 0,44 ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰ (94)
ߦ௘௙௙,஻௅,ହ%ିொ௨௔௡௧௜௟ ൌ ߦ଴ ൅ 0,10 ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰ (95)
ߦ௘௙௙,ௌௌ,ହ%ିொ௨௔௡௧௜௟ ൌ ߦ଴ ൅ 0,55 ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰ (96)
ߦ௘௙௙,ௌ௓,ହ%ିொ௨௔௡௧௜௟ ൌ ߦ଴ ൅ 0,226 ⋅ ൬ߤ െ 1ߨ ⋅ ߤ ൰ (97)
Die Regressionskurven entsprechen den Verläufen, die aus der Kategorisierung der Versa-
gensarten in Abschnitt 6.3.1 zu erwarten sind: 
 BL: Geringe, annähernd konstante Dämpfung 
 SS: Sehr große Dämpfung 
 SZ: Mittelgroße Dämpfung 
Die relativ große Streuung für den Versagensfall SZ lässt sich damit erklären, dass für diese 
Versagensart häufig Mischformen mit dem Versagensfall SS auftreten, die dann eine sehr 
große, zusätzliche Dämpfung einbringen. 
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Abbildung 6-14: Median und 5%-Quantil für die Versagensart BL 
 
Abbildung 6-15: Median und 5%-Quantil für die Versagensart SS 
 
Abbildung 6-16: Median und 5%-Quantil für die Versagensart SZ 
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Die abgeleiteten Dämpfungsansätze beziehen sich auf sinusförmige Anregungen und nicht 
auf erdbebenangeregte Einzelwände. Analytisch ergibt sich, wie in Abbildung 6-3 dargestellt, 
dass für Systeme mit geringer Dämpfung der Unterschied zwischen den Anregungsarten 
gering ist. Daher wird hier von einer Abminderung der hysteretischen Dämpfung infolge Bie-
gung und Längskraft abgesehen. Magenes und Calvi [MAG97] haben bei einem Vergleich 
statisch-zyklischer und pseudodynamischer Versuche festgestellt, dass die hysteretische 
Dämpfung bei Schubversagen infolge Steinzugversagen bei erdbebenangeregten Systemen 
um 25% geringer ist als bei sinusförmig angeregten Systemen. Der Unterschied bei Schub-
versagen infolge Reibungsversagen wird abschätzend aus Abbildung 6-3 mindestens in ähn-
licher Größenordnung, vermutlich bei ca. 30%, liegen. Bei der Anwendung des Dämpfungs-
ansatzes in Kapitel 8 wird daher für Schubversagen infolge Steinzugversagen eine Abminde-
rung von 25% und für Schubversagen infolge Reibungsversagen eine Abminderung von 30% 
angesetzt. 
6.3.5 Verifikation des Dämpfungsansatzes 
Die ermittelten Approximationen für die Dämpfung werden auf Versuchsergebnisse des For-
schungsprojektes ESECMaSE angewendet, in dem auch pseudo-dynamische Versuche 
(s. Kapitel 7) durchgeführt wurden, welche eine Kombination aus Versuch an einer Einzel-
wand und Simulation eines Bauwerks sind. Das Verhalten des Gebäudes wurde durch Simu-
lation eines zweigeschossigen Rahmens, welcher durch einen Beschleunigungs-Zeit-Verlauf 
beansprucht wurde, erfasst und die Versuchswand wurde mit den resultierenden Kräften und 
Verformungen belastet. Die betrachtete Wand LAC01 [ZIL08b] besteht aus Leichtbetonstei-
nen VBL-12-2.0 6DF mit den Wandabmessungen Höhe/Länge/Breite von 2,5/1,25/0,175 m.  
Der verwendete synthetisch generierte Beschleunigungs-Zeit-Verlauf entspricht dem Ant-
wortspektrum der DIN EN 1998-1 [DINEN1998-1] vom Typ I, bei der Baugrundklasse B mit 
einer maximalen Bodenbeschleunigung von 0,04g. Bei dem betrachteten Versuch wurde ein 
um den Faktor 5 skalierter Beschleunigungs-Zeit-Verlauf verwendet. Die Versuchsergebnis-
se sind in Abbildung 6-17 dargestellt. 
Die analytische Bestimmung der maximalen Verformung erfolgt mit der Kapazitäts-
spektrummethode, wobei der ermittelte Dämpfungsansatz für die vorherrschende Versa-
gensart Biegung und Längskraft (BL) einmal für das 5%-Quantil und einmal für den Median 
angewendet wird. Die Versuchswand kann direkt als Einmassenschwinger erfasst werden. 
Somit entfällt die Transformation auf einen äquivalenten Einmassenschwinger. Die Trans-
formation der im Bericht angegebenen bilinearen Last-Verformungskurve in das Spektralbe-
schleunigungs-Spektralverschiebungs-Diagramm erfolgt mit der konstant gehaltenen vertika-
len Belastung von 214 kN zuzüglich des Eigengewichts der halben Versuchswand. An-
schließend wird die Kapazität der Einzelwand mit dem gedämpften Antwortspektrum überla-
gert. 
Aufgrund der Anregung ergeben sich richtungsabhängig unterschiedliche Verformungen und 
Steifigkeiten. Die maximal gemessene Verschiebung in positiver Richtung betrug 40,0 mm 
und in negativer Richtung 31,6 mm. Mit der Kapazitätsspektrummethode bestimmt sich die 
maximale Verschiebung unter Verwendung des Dämpfungsansatzes basierend auf dem 5%-
Quantil zu 47,8 mm (positive Richtung) bzw. 49,8 mm (negative Richtung) und basierend auf 
dem Median zu 39,1 mm (positive Richtung) bzw. 40,8 mm (negative Richtung). Damit 
stimmt die maximale Verschiebung bezogen auf den Median gut mit dem Versuchsergebnis 
überein, während der Ansatz bezogen auf den 5%-Quantil die vorhandene Dämpfung auf der 
sicheren Seite unterschätzt. 
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Abbildung 6-17: Versuchsdaten [ZIL08b] und maximale Verformung mittels Kapazitätsspektrummethode 
6.4 Zusammenfassung 
Es wurden anerkannte Verfahren für die Bestimmung der hysteretischen Dämpfung von 
Stahl- und Stahlbetonbauten vorgestellt. Zur Abschätzung der hysteretischen Dämpfung von 
Mauerwerkswänden ist bislang lediglich ein einfaches Modell vorhanden, dass diese in Ab-
hängigkeit von zwei Versagensformen bestimmt.  
Basierend auf bestehenden Dämpfungsformulierungen und einer umfangreichen Auswertung 
von experimentellen Ergebnissen wurde ein Ansatz für die Bestimmung der hysteretischen 
Dämpfung von Mauerwerksbauten in Abhängigkeit von drei Versagensformen und der Dukti-
lität hergeleitet. 
Die Herleitung des Dämpfungsansatzes bezieht sich auf Versuche, die nahezu symmetri-
sches Verhalten in beiden Richtungen aufweisen. Bei realen Erdbeben kann es zu stark rich-
tungsabhängigem Verhalten und stark exzentrischen Schwingungen kommen, bei denen der 
ermittelte Dämpfungsansatz seine Gültigkeit verliert. Dieses Verhalten kann innerhalb einer 
Zeitverlaufsberechnung auftreten, jedoch im Rahmen einer Pushover-Analyse nicht erfasst 
werden. 
Insgesamt steht mit dem ermittelten Dämpfungsansatz ein Werkzeug zur Verfügung, das 
sowohl zu einer realistischen als auch zu einer konservativen Abschätzung des Bauteilver-
haltens herangezogen werden kann. 
 
0
1
2
3
4
5
6
7
0,00 0,05 0,10 0,15
Sp
ek
tr
al
be
sc
hl
eu
ni
gu
ng
 [m
/s
²]
Spektralverschiebung [m]
Kapazität
Elastisches Spektrum
Gedämpftes Spektrum
(Median)
Gedämpftes Spektrum
(5%-Quantil)
7| Verifikation anhand von Versuchen 
83 
7 Verifikation anhand von Versuchen 
Im Folgenden werden die statischen nichtlinearen Nachweiskonzepte, einmal auf Grundlage 
von inelastischen Spektren nach DIN EN 1998-1 und einmal basierend auf gedämpften 
Spektren, auf zwei Beispielgebäude angewendet und diese Ergebnisse mit Versuchsergeb-
nissen verglichen. Als Beispielbauwerke werden ein Mauerwerksgebäude und ein Stahlbe-
tonrahmentragwerk ausgewählt. Weitere Informationen zu dem Vergleich sind auch bei 
Norda und Butenweg [NOR11] zu finden. 
 
Abbildung 7-1: Großversuch am Mauerwerksgebäude [ESECMASE] und am Stahlbetonrahmentragwerk 
[FER04] 
Die Versuche der gewählten Tragwerke wurden am Joint Research Centre (JRC) in Italien 
als pseudodynamische Großversuche (PsD-Versuch) durchgeführt. Der pseudodynamische 
Test ist eine quasistatische Methode, die die Möglichkeit einer realistischen Simulation des 
Systemverhaltens unter dynamischer Belastung bietet. Es handelt sich um eine Mischung 
aus einer Computersimulation des dynamischen Verhaltens und dem experimentellen Ver-
halten der Struktur. Dabei wird die Bewegungsgleichung anhand eines diskreten Modells der 
Teststruktur durch numerische Integration gelöst und die Rückstellkräfte experimentell ermit-
telt. Somit wird die hysteretische Dämpfung infolge von nichtlinearem Verhalten und Schädi-
gung implizit berücksichtigt. 
 
Abbildung 7-2: Pushoverkurve aus PsD-Versuchen 
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Die Gebäude werden in den PsD-Versuchen mit Beschleunigungs-Zeit-Verläufen mit stei-
gender Intensität belastet. In jedem Versuch werden der maximale Fundamentschub und die 
zugehörige Verschiebung sowie die maximale Verschiebung und der zugehörige Funda-
mentschub ermittelt. Mit Hilfe dieser Maximalwerte kann die Pushover-Kurve des jeweiligen 
Gebäudes bestimmt werden. 
Zur Bilinearisierung der Pushover-Kurve stehen verschiedene Möglichkeiten zur Verfügung. 
Nach Park [PAR88] kann die Fließverschiebung ݔ௬ mit reduzierter Steifigkeit bei Auftreten 
des ersten Fließens oder eines äquivalenten elastisch-plastischen Fließens (Abbildung 7-3, 
links) und einer äquivalenten elastisch-plastischen Energieabsorption (Abbildung 7-3, rechts) 
ermittelt werden. Eine Gegenüberstellung der Verfahren für das Stahlbetonrahmentragwerk 
ist im Forschungsbericht [DIM04] zu finden, wobei sich nur geringe Unterschiede ergeben. 
Für die Beispiele wird die erste Möglichkeit angewendet.  
 
Abbildung 7-3: Möglichkeiten der Bilinearisierung der Pushover-Kurve 
7.1 Versuchsbeschreibungen 
Im Forschungsprojekt „Seismic Behaviour of Reinforced Concrete Industrial Buildings“ im 
Rahmen des Vertrags „ECOLEADER“ wurden Untersuchungen zum Verhalten von einge-
schossigen Stahlbetonrahmentragwerken von Industriebauwerken, die sich hinsichtlich der 
Herstellung (Ortbeton, Fertigteile) und der Fertigungsqualität unterscheiden, durchgeführt 
[FER04], [DIM04]. Für den Vergleich werden die Ergebnisse des aus Ortbeton hergestellten 
Rahmentragwerkes herangezogen, das unter besonderer Kontrolle der Ausführungsqualität 
erstellt wurde. 
Im Rahmen des Forschungsprojektes „Enhanced Safety and Efficient Construction of Ma-
sonry Structures in Europe“ [ESECMASE], [ANT08] wurden an zwei Mauerwerksgebäuden 
pseudodynamische Großversuche durchgeführt. Für den Vergleich werden nachfolgend re-
präsentativ nur die Ergebnisse für das Reihenhaus aus Kalksandstein verwendet. 
Beide Gebäude wurden mit einer Serie von Beschleunigungs-Zeit-Verläufen beansprucht. 
Die synthetisch generierten Verläufe basieren auf dem elastischen Antwortspektrum vom 
Typ I der DIN EN 1998-1 [DINEN1998-1] für die Baugrundklasse B. Die maximalen Boden-
beschleunigungen bei den Versuchen an dem Stahlbetonrahmen betrugen 0,05 g, 0,32 g, 
0,64 g und 0,80 g, während die maximale Bodenbeschleunigung bei den Versuchen am 
Mauerwerksgebäudes von 0,02 g bis 0,2 g in Schritten von 0,02 g gesteigert wurde. Zusätz-
lich wurde das Stahlbetonrahmentragwerk noch durch einen zyklischen Test mit steigender 
Horizontalverschiebung beansprucht. 
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7.2 Versuchsaufbau 
Das Stahlbetongebäude, welches in Abbildung 7-4 dargestellt ist, besteht aus zwei Rahmen, 
die über eine starre Decke miteinander verbunden sind. Aus der Belastung der Decke inklu-
sive Eigengewicht resultiert eine Gebäudemasse von 73,4 t. 
 
Abbildung 7-4: Grundriss und Ansicht des Stahlbetonrahmentragwerks 
Der symmetrische Grundriss des Mauerwerksgebäudes entspricht einem Reihenhaus. Auf-
grund der Grundrisskonfiguration wird im Versuch nur das halbe Gebäude untersucht. Die 
Wände wurden aus Plansteinen aus Kalksandsteinen, die im Rahmen des Forschungspro-
jektes ESECMaSE optimiert wurden, und Dünnbettmörtel mit unvermörtelten Stoßfugen her-
gestellt. 
Die Versuche erfolgten entsprechend der DIN EN 1998-1 [DINEN1998-1] unter Berücksichti-
gung der ständigen Lasten zuzüglich 30% der veränderlichen Lasten. Die ständigen Lasten 
setzen sich aus dem Eigengewicht der Decke mit einer tatsächlichen Dicke von 22 cm, den 
Ausbaulasten in Höhe von 2,05 kN/m² und einer Belastung des Obergeschosses von 
1,2 kN/m² durch den Dachaufbau zusammen. Die Verkehrslast betrug 2,0 kN/m². Die vertika-
le Belastung des Gebäudes infolge Verkehrslast und Ausbaulast erfolgte mit wassergefüllten 
Tanks. Zusätzliche Lasten resultieren aus der Messeinrichtung (Aktuatoren, Befestigungs-
technik, Sicherheitsrahmen). Damit betragen die Geschossmassen 29,0 t für das Erdge-
schoss und 26,2 t für das Obergeschoss.  
 
Abbildung 7-5: Halber Grundriss und Ansicht des Mauerwerksgebäudes 
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7.3 Ermittlung der Pushover-Kurven 
Die Pushover-Kurven werden direkt aus den Versuchsergebnissen ermittelt und bilinearisiert, 
wobei sich der Kontrollpunkt in beiden Fällen auf der obersten Ebene befindet. 
Abbildung 7-6 zeigt die Bilinearisierung der Pushover-Kurve auf Grundlage der Versuchser-
gebnisse des Stahlbetonrahmentragwerks. Wegen der symmetrischen Gebäudekonfigurati-
on kann sowohl in positive als auch in negative Richtung identisches Verhalten erwartet wer-
den, so dass die Pushover-Kurve unter Berücksichtigung der Projektion der negativen Werte 
in den positiven Bereich ermittelt wird [FER04]. Im Versuch ergaben sich infolge von P-∆-
Effekten Unterschiede in den beiden Richtungen. Aufgrund der Struktur kann das Gebäude 
bereits als Einmassenschwinger betrachtet werden. Daher entfällt die Transformation auf 
einen äquivalenten Einmassenschwinger und die bilinearisierte Pushover-Kurve kann direkt 
für die weiteren Berechnungen herangezogen werden.  
 
Abbildung 7-6: Stahlbetonrahmentragwerk: Versuchsdaten [FER04] und Approximation (Pushover-Kurve) 
Für das Mauerwerksgebäude liegen die in jedem Versuch ermittelte maximale Verschiebung 
respektive maximale Horizontalkraft vor, woraus sich die Kraft-Verschiebungs-Diagramme 
der einzelnen Etagen ergeben. Dabei werden Verschiebungen in Richtung der Reaktions-
wand als positive Verschiebungen definiert.  
In Abbildung 7-7 sind die Versuchsergebnisse der einzelnen Laststufen als Horizontalkraft 
gegenüber der relativen Stockwerksverschiebung bezogen auf das Erd- und Dachgeschoss 
dargestellt. Zusätzlich ist die bestimmte Bilinearisierung als durchgezogene rote Linie einge-
tragen. Auf Grund der Wandkonfiguration ergeben sich in positive und negative Richtung 
unterschiedliche Last-Verformungs-Kurven. Exemplarisch wird für die Vergleichsberechnun-
gen nur die positive Richtung betrachtet. Unter der für diesen Grundriss realistischen An-
nahme, dass die maximalen Verschiebungen im Erdgeschoss und im Obergeschoss gleich-
zeitig auftreten, lässt sich die Pushover-Kurve des gesamten Gebäudes bezogen auf das 
Dachgeschoss aus den Last-Verformungs-Kurven der beiden Geschosse ableiten. 
Zur Bestimmung des äquivalenten Einmassenschwingers wird das Mauerwerkgebäude als 
Zweimassenschwinger mit horizontalen Freiheitsgraden idealisiert. Die Geschossmassen 
betragen 29,0 t für das Erdgeschoss und 26,2 t für das Dachgeschoss. Mit den aus dem 
Versuch abgeleiteten Steifigkeiten ergibt sich die erste Eigenfrequenz zu 3,7 Hz, die damit  
im unteren Bereich der während der pseudodynamischen Tests gemessenen Frequenzen 
bei geringen Erdbebenintensitäten liegt. 
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Abbildung 7-7: Mauerwerksgebäude: Versuchsergebnisse [ANT08] und bilineare Last-Verformungskurve 
7.4 Bauwerksdämpfung 
Zur Bestimmung der maximalen Verformung mittels gedämpfter Spektren muss die Bau-
werksdämpfung in Abhängigkeit der Verschiebung beschrieben werden.  
Für das Stahlbetonrahmentragwerk wird der Dämpfungsverlauf mit der in Tabelle 6-1 ange-
gebenen Formel nach Priestley et al. [PRI07] bestimmt. 
Für das Mauerwerksgebäude ist eine direkte Anwendung des in Abschnitt 6.3 entwickelten 
Dämpfungsansatzes hier nicht möglich, da die Last-Verformungskurven der Einzelwände 
nicht in dem Versuchsbericht enthalten sind. Deshalb wird der Dämpfungsverlauf mit der 
während der Versuche ermittelten hysteretischen Dämpfung bezogen auf die erste Eigenfre-
quenz beschrieben. Als Verlauf wird näherungsweise die in Abbildung 7-8 dargestellte rote 
Funktion angesetzt. Bis zu einer Verschiebung von 1 mm ergeben sich für alle Versuche 
sehr ähnliche hysteretische Dämpfungen. Für größere Verschiebungen nehmen sowohl die 
Dämpfung als auch die Streuung zu. 
 
Abbildung 7-8: Approximation der Dämpfung bezogen auf die erste Eigenfrequenz (Rohdaten aus 
[ANT08]) 
7.5 Ergebnisse 
Die Pushover-Kurven der äquivalenten Einmassenschwinger werden in das Spektralbe-
schleunigungs-Spektralverschiebungs-Diagramm transformiert und mit dem inelastischen 
Antwortspektrum (DIN EN 1998-1 Anhang B [DINEN1998-1]) und dem gedämpften Ant-
wortspektrum überlagert. Mit beiden Verfahren werden die maximalen Verschiebungen des 
Kontrollpunktes auf Dachebene für die skalierten Beanspruchungen bestimmt und den Ver-
suchsergebnissen gegenübergestellt. 
7.5.1 Stahlbetonrahmentragwerk 
Die Berechnungsergebnisse des Stahlbetonrahmentragwerks sind in Abbildung 7-9 darge-
stellt. Die Ergebnisse auf Grundlage von sowohl inelastischen Spektren nach DIN EN 
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1998-1, Anhang B [DINEN1998-1] als auch gedämpften Antwortspektren stimmen sehr gut 
mit den Versuchsergebnissen überein. 
 
Abbildung 7-9: Maximale Verschiebung des Kontrollpunktes des Stahlbetongebäudes 
Die gute Übereinstimmung der Ergebnisse zeigt auch Abbildung 7-10 exemplarisch für eine 
Bodenbeschleunigung von 0,80 g. Es ist deutlich erkennbar, dass das inelastische und das 
gedämpfte Spektrum vergleichbare Ergebnisse liefern.  
 
Abbildung 7-10: Performance Point für eine Bodenbeschleunigung von 0,80 g für inelastisches und ge-
dämpftes Spektrum 
7.5.2 Mauerwerksgebäude 
Die maximalen Verschiebungen des Dachgeschosses in positive Richtung für die skalierten 
Beanspruchungen sind in Abbildung 7-11 den Versuchsergebnissen aus ESECMaSE ge-
genübergestellt. Im linearen Bereich stimmen die Berechnungsergebnisse des Mauerwerks-
gebäudes mit den Versuchsergebnissen überein. Mit zunehmender Bodenbeschleunigung 
nimmt die Diskrepanz zwischen den gemessenen maximalen Verschiebungen und den mit 
den inelastischen Spektren nach DIN EN 1998-1 ermittelten Verschiebungen deutlich zu. 
Dagegen stimmen die Ergebnisse mit den gedämpften Spektren gut mit den Versuchsergeb-
nissen überein. 
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Abbildung 7-11: Maximale Verschiebung des Kontrollpunktes 
Die im Versuch ermittelten Verschiebungen des Mauerwerksgebäudes sind deutlich größer, 
als mit dem Konzept der inelastischen Spektren nach DIN EN 1998-1 prognostiziert wird. 
Daraus ergibt sich, dass ein Performance Point bis zu einer unrealistisch hohen Bodenbe-
schleunigung von 0,71g ermittelt werden kann. Selbst unter Berücksichtigung des 150% Kri-
teriums nach Abschnitts 4.3.3.4.2.3 der DIN EN 1998-1 [DINEN1998-1] kann rechnerisch 
immer noch eine Bodenbeschleunigung von 0,49 g aufgebracht werden. Das Kriterium be-
sagt, dass die Pushover-Kurve für Verschiebungen, die 150% der maximalen Verschiebung 
unter Erdbebenbelastung betragen, berechnet werden sollte.  
Die stark unterschiedlichen Ergebnisse sind in Abbildung 7-12 exemplarisch für eine Boden-
beschleunigung von 0,16 g dargestellt. Es ist deutlich erkennbar, dass das inelastische 
Spektrum nach Norm deutlich geringere Verschiebungen liefert und somit die Bodenbe-
schleunigung unrealistisch hoch gesteigert werden könnte. Die Diskrepanz zwischen den 
Ergebnissen liegt an dem verwendeten Modell zur Bestimmung der inelastischen Spektren, 
welches höhere Energiedissipation voraussetzt, als tatsächlich bei Mauerwerksgebäuden 
beobachtet werden kann. 
 
Abbildung 7-12: Performance Point für eine Bodenbeschleunigung von 0,16 g für inelastisches und ge-
dämpftes Spektrum 
7.6 Beurteilung der Ergebnisse 
Die Qualität der Ergebnisse hängt vom Verfahren ab, wobei auch die Art der Bilinearisierung 
einen Einfluss auf den Nachweis und damit die maximale Verformung haben kann. 
Bei dem Stahlbetonrahmentragwerk können die Versuchsergebnisse sowohl mit dem Ver-
fahren basierend auf gedämpften Spektren als auch basierend auf inelastischen Spektren 
sehr gut prognostiziert werden. In beiden Fällen stimmt die angesetzte Dämpfung mit der 
tatsächlich vorhanden Dämpfung überein. 
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Bei dem Mauerwerksgebäude ergeben sich große Diskrepanzen zwischen den Versuchser-
gebnissen und den Berechnungsergebnissen. Die Berechnung nach DIN EN 1998-1 An-
hang B [DINEN1998-1] unterschätzt die tatsächlich auftretenden Verschiebungen deutlich, 
wenn sich das Gebäude nichtlinear verhält. Das im Versuch ermittelte maximal aufnehmbare 
Beben wies eine Bodenbeschleunigung von 0,2g auf. Im Gegensatz dazu ist der Nachweis 
mit der Berechnung nach DIN EN 1998 [DINEN1998-1] noch für weit höhere Beschleunigun-
gen möglich.  
Grund für diese Differenz ist das nichtlineare Modell, das dem inelastischen Spektrum zu-
grunde liegt. Dieses setzt weit höhere Energiedissipation an als bei Mauerwerksbauten auf-
treten. Somit kann das Verfahren nach DIN EN 1998-1 Anhang B/ der N2-Methode die Form 
der Hysteresekurve von Mauerwerksbauten nicht abbilden. Eine realitätsnähere Berechnung 
könnte unter Verwendung alternativer inelastischer Spektren erfolgen. Auch der Ansatz ge-
dämpfter Spektren mit einer realistischen Abschätzung der Dämpfung führt zu maximalen 
Verschiebungen, die mit den Versuchsergebnissen sehr gut übereinstimmen. 
Insgesamt kann festgehalten werden, dass die Dämpfung einen sehr starken Einfluss auf die 
Ergebnisse der unterschiedlichen Verfahren hat. So können bei Übereinstimmung des tat-
sächlichen und des angesetzten Dissipationsvermögens sowohl beim inelastischen als auch 
beim gedämpften Spektrum die auftretenden Maximalverformungen sehr gut prognostiziert 
werden. 
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8 Anwendung des entwickelten multimodalen Konzeptes 
Das in Kapitel 4.2 entwickelte multimodale Nachweiskonzept für Mauerwerksbauten wird im 
Folgenden beispielhaft auf ein Gebäude aus Mauerwerk angewendet. Dabei wird das Mak-
romodell aus Kapitel 5.3 zur Modellierung des Tragwerks eingesetzt und der Dämpfungsan-
satz aus Kapitel 6.3 verwendet, um zusätzliche Energiedissipationsmechanismen zu berück-
sichtigen. Exemplarisch wird der Einfluss höherer Moden auf das Verhalten unter seismi-
scher Belastung untersucht und das Tragwerksverhalten von Mauerwerksbauten unter Erd-
bebenbelastung herausgearbeitet. 
8.1 Umsetzung 
Das hier untersuchte Mauerwerksgebäude ist ein Einfamilienhaus mit drei Geschossen und 
einer Geschosshöhe von 2,5 m. Der Grundriss des Gebäudes ist in Abbildung 8-1 darge-
stellt. Seine Wände bestehen aus Kalksandstein (Wanddicke 175 mm, Steinfestigkeitsklasse 
(SFK) 20, Rohdichteklasse 1,8, Vollstein). Alle Fugen bestehen aus Normalmörtel (NM IIa) 
und die Stoßfugen sind unvermörtelt ausgebildet. Damit ergibt sich nach DIN EN 1996-1-
1/NA [DINEN1996-1-1/NA] die Mauerwerksdruckfestigkeit zu 8,10 N/mm² und der Elastizi-
tätsmodul zu 7700 N/mm². Die Decke besteht aus Stahlbeton mit einer Dicke von 0,20 m, 
einer Dichte von 2,50 t/m³ und einem Elastizitätsmodul von 24900 N/mm². 
Die Modellierung des Mauerwerksgebäudes erfolgt unter Verwendung der dargestellten Ge-
ometrie und der Materialkennwerte mit dem Finite-Elemente-Programm ANSYS®. 
 
Abbildung 8-1: Grund- und Aufriss des Gebäudes 
Der Standort des Gebäudes befindet sich in der Erdbebenzone 3, die Kombination aus Bau-
grundklasse und Untergrundklasse ist mit A-R gegeben, der Bedeutungsbeiwert ist 1. Die 
Erdbebenbeanspruchung kann damit nach DIN EN 1998-1/NA bestimmt werden. Um den 
Einfluss von Nichtlinearitäten stärker zu verdeutlichen, wird die Berechnung mit einer fiktiven 
Bodenbeschleunigung durchgeführt, die das Dreifache des Normwertes beträgt. 
Die Nutzlasten betragen 6,4 kN/m² für das Erdgeschoss sowie zweites Obergeschoss und 
4,0 kN/m² für das erste Obergeschoss. Zusammen mit dem Eigengewicht der Konstruktion 
ergibt sich die vertikale Belastung. 
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An dem Mauerwerksgebäude wird der Einfluss höherer Moden für diese Bauart gezeigt. Hier 
wird das Gebäude nur in der Hauptbelastungsrichtung, die in der Abbildung mit einem roten 
Pfeil gekennzeichnet ist, belastet. Dabei werden die ersten beiden Eigenformen, die einen 
maßgeblichen Einfluss auf das Schwingverhalten haben, herangezogen. 
8.2 Systemsimulation 
Die horizontale Belastung des Tragwerks erfolgt analog zu Kapitel 4.2. Da die Decken als 
starre Scheiben betrachtet werden können, kann die horizontale Belastung im Massen-
schwerpunkt jeder Decke aufgebracht werden.  
8.2.1 Dynamische Kennwerte 
In der betrachteten Richtung ergeben sich die Eigenfrequenzen der beiden betrachteten Ei-
genformen zu 5,2 Hz und einer effektiven modalen Masse von 83% sowie 19,2 Hz und einer 
effektive modale Masse von 14%. Die Eigenformen sind in der nachfolgenden Abbildung 
dargestellt. 
 
Abbildung 8-2: Eigenformen 
8.2.2 Gebäudekapazität 
Das Gebäude wird mit Lastvektoren, die sich aus modaler Addition und Subtraktion ergeben, 
sowohl in positive (nach rechts) als auch in negative (nach links) Richtung belastet, so dass 
vier Szenarien untersucht werden. 
Ein Lastansatz in Form einer modalen Addition in positive Richtung führt zuerst zu einem 
Versagen der langen Wände. Bei größeren Verformungen tritt eine Verlagerung der Normal-
kräfte auf. Diese Lastumlagerung führt zu einer Steigerung der Tragfähigkeit der kurzen 
Wände, bis diese auf Biegung und Längskraft versagen. Dieses Verhalten spiegelt die Pus-
hover-Kurve in Abbildung 8-3 wieder. Unter Berücksichtigung der hysteretischen Ge-
samtdämpfung, die sich aus den Einzelwanddämpfungen ergibt, wird eine maximale Dach-
verschiebung von 0,035 m ermittelt.  
Im Gegensatz dazu führt eine Belastung als modale Addition in negativer Richtung zu einem 
Versagen der kurzen Wände auf Biegung und Längskraft und es kommt zu einer Umlage-
rung der Normalkräfte hin zu den langen Wänden. Diese Umverteilung führt vor allem in den 
unteren Geschossen zu einer Steigerung der Horizontaltragfähigkeit und die Wände versa-
gen schließlich auf Schubversagen infolge Reibungsversagen. Damit ergibt sich die in der 
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nachfolgenden Abbildung dargestellte Pushover-Kurve und hysteretische Dämpfungskurve 
des Gebäudes. Die Berechnung liefert eine maximale Dachverschiebung von 0,025 m. 
 
Abbildung 8-3: Gebäudekapazität (modale Addition, Belastung in positive Richtung) 
  
Abbildung 8-4: Gebäudekapazität (modale Addition, Belastung in negative Richtung) 
Ein Lastansatz in Form einer modalen Subtraktion führt in positiver Richtung zum Versagen 
der langen Wände und einer Umlagerung der Normalkräfte. Durch die stärkere Normalkraft-
beanspruchung der kurzen Wände erhöht sich die Tragfähigkeit dieser und es tritt hier kein 
Versagen ein. Dies ist deutlich an der Pushover-Kurve in Abbildung 8-6 zu erkennen. Ent-
sprechend gering ist die hysteretische Dämpfung. Die Berechnung liefert eine maximale 
Dachverschiebung von 0,031 m. 
 
Abbildung 8-5: Gebäudekapazität (modale Subtraktion, Belastung in positive Richtung) 
Ein Lastansatz als modale Subtraktion führt in negativer Richtung auch hier zu einem Versa-
gen der kurzen Wände auf Biegung und Längskraft und anschließend der längeren Wände 
auf Schubversagen infolge Reibungsversagen. Aufgrund der Lastkombination ergibt sich ein 
geringerer maximaler Fundamentschub als bei der modalen Addition. Dieser geringe Unter-
schied ist auf den Einfluss der zweiten Eigenform zurückzuführen. Die Pushover-Kurve und 
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der Verlauf der hysteretischen Dämpfung sind in der nachfolgenden Abbildung dargestellt. 
Die Berechnung liefert eine maximale Dachverschiebung von 0,024 m. 
 
Abbildung 8-6: Gebäudekapazität (modale Subtraktion, Belastung in negative Richtung) 
8.2.3 Auswertung 
Die Berechnungen zeigen das Gebäudeverhalten unter Berücksichtigung zweier Modalfor-
men. Maßgebenden Einfluss auf das Gebäudeverhalten hat sowohl die zweite Modalform als 
auch die betrachtete Richtung. Eine Belastung in negative Richtung führt schon bei geringe-
ren Verformungen zum Erreichen der Maximaltragfähigkeit. Infolgedessen ist die hystereti-
sche Dämpfung größer und es werden geringere Maximalverformungen unter Erdbebenbe-
lastung erreicht. Die größte Verformung tritt bei einer Belastung in Form einer modalen Addi-
tion in positive Richtung auf. 
8.3 Beurteilung 
Es wurde anhand eines realistischen Grund- und Aufrisses die Anwendbarkeit der entwickel-
ten Methode demonstriert. Bei einer exemplarischen Untersuchung des dynamischen Ge-
bäudeverhaltens für eine seismische Anregung in der Hauptbelastungsrichtung wurden die 
verschiedenen modalen Kombinationsmöglichkeiten gegenübergestellt. Dabei zeigte sich in 
diesem Fall, dass eine modale Addition mit einer Belastung in positive Richtung zur größten 
Verformung führt und somit als maßgebender Fall angesehen werden muss. Bei der betrach-
teten Baustoff-Grundriss-Kombination ist nur ein geringer Einfluss torsionaler Schwingungen 
zu erwarten und es liegen keine starken Interaktionseffekte zwischen orthogonalen Anre-
gungen vor. Daher kann hier auf eine Untersuchung mit gleichzeitiger Berücksichtigung der 
Erdbebeneinwirkung in zwei orthogonalen Richtungen verzichtet werden. Diese würde hier 
lediglich zu einer geringfügigen Reduktion der Gebäudekapazität führen, die Untersuchun-
gen aber deutlich umfangreicher und unübersichtlicher machen. Allgemein kann diese An-
nahme allerdings nicht angesetzt werden, weshalb die vollständige Untersuchung zwingend 
für Bauwerke durchzuführen ist, deren Schwingverhalten stärker von Torsionsmoden beein-
flusst wird bzw. bei denen starke Interaktionseffekte der unterschiedlichen Erdbebenrichtun-
gen vorliegen. Insgesamt erlaubt das Zusammenspiel des in Kapitel 5 präsentierten Makro-
elements und des in Kapitel 6 entwickelten Dämpfungsansatzes in allen Stockwerken zu-
sätzliche Energiedissipationsmechanismen zu berücksichtigen. Aus den unterschiedlichen 
wandspezifischen Dämpfungskomponenten ergibt sich mit den vorgestellten Methoden eine 
resultierende zusätzliche Dämpfung für das Gesamttragwerk. 
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9 Zusammenfassung und Ausblick 
Statische nichtlineare Verfahren bieten die Möglichkeit, den Erdbebennachweis effizient und 
unter Ausnutzung vorhandener nichtlinearer Reserven zu führen. Für die Anwendung dieser 
Verfahren beim Nachweis von Gebäuden unter seismischer Belastung liefert diese Arbeit 
wichtige Komponenten, die einen korrekten und effizienten Praxiseinsatz erlauben, wobei 
der besondere Fokus auf Bauwerken aus Mauerwerk liegt. Neben einigen grundlegenden 
Betrachtungen zum Vorgehen beim Erdbebennachweis mit statischen nichtlinearen Verfah-
ren sind ein neues multimodales Nachweiskonzept, ein Tragwerksmodell für Mauerwerks-
bauten und ein neuartiges Dämpfungsmodell Kernaspekte der Betrachtungen. 
Statische nichtlineare Verfahren gliedern sich allgemein in die Bestimmung der Gebäudeka-
pazität und den eigentlichen Nachweis. Die Gebäudekapazität wird dabei üblicherweise in 
Form einer Pushover-Kurve angegeben, welche die Verschiebung eines Bezugspunktes bei 
konstanten vertikalen Lasten und steigenden horizontalen Lasten darstellt. Zur Bestimmung 
dieser Kurve ist ein Tragwerksmodell, das das nichtlineare Verhalten und ggf. Effekte aus 
Theorie II. Ordnung erfasst, sowie ein geeigneter Lastansatz erforderlich, der die auftretende 
Lastverteilung sowie die Lastumverteilung unter dynamischer Belastung berücksichtigt.  
Für den eigentlichen Nachweis wird diese Last-Verformungs-Kurve des Gebäudes dann in 
die Kapazitätskurve eines Einmassenschwingers transformiert und im Spektralbeschleuni-
gungs-Spektralverschiebungs-Diagramm dargestellt, womit die vorhandene Verformungsfä-
higkeit dargestellt wird. Das Nachweiskonzept ergibt sich aus einem Vergleich dieser vor-
handenen mit der erforderlichen Verformungsfähigkeit. Die erforderliche Verformungsfähig-
keit entspricht der seismischen Beanspruchung des Tragwerks und kann durch inelastische 
oder gedämpfte Spektren repräsentiert werden. Darüber hinaus existiert auch die Möglichkeit 
einer Überlagerung mit aus Zeitverläufen generierten Spektren, die für den Einsatz in einem 
Nachweisverfahren nur bedingt sinnvoll sind, da sie keine prinzipiellen Eigenschaften von 
seismischen Ereignissen aufweisen, sondern ein spezielles Erdbeben nachbilden. 
In der Arbeit wurden die theoretischen Grundlagen zu allen Aspekten der statischen nichtli-
nearen Verfahren erläutert. Dabei lag der Fokus auf dem nichtlinearen Verfahren der DIN EN 
1998-1, da es mit der baldigen Einführung dieser Norm in Deutschland stärkere Bedeutung 
erlangen wird. Anhand eines Vergleichs der unterschiedlichen Verfahren und einer Gegen-
überstellung mit Ergebnissen von Zeitverlaufsberechnungen wurde die Bedeutung der Wahl 
des Bezugspunktes, der Transformation und der Energiedissipation hervorgehoben. Speziell 
zum letzten Punkt konnte gezeigt werden, dass das gesamte Gebäudeverhalten nur dann 
realitätsnah prognostiziert werden kann, wenn das tatsächliche Dissipationsvermögen des 
Bauwerks mit dem angesetzten übereinstimmt. Hinsichtlich der verwendeten Repräsentation 
der erforderlichen Verformungsfähigkeit konnte hier kein signifikanter Unterschied zwischen 
inelastischen und gedämpften Spektren festgestellt werden, so dass der realistischen Be-
stimmung des Dissipationsvermögens eine Schlüsselrolle für die Anwendung von statisch 
nichtlinearen Verfahren zukommt. 
Die meisten normativ geregelten Verfahren sind lediglich auf Gebäude anwendbar, deren 
Schwingverhalten maßgeblich durch die erste Eigenform beeinflusst wird. Darüber hinaus 
existieren bereits unterschiedliche Verfahren zur Berücksichtigung von Effekten aus höheren 
Eigenformen, deren jeweilige Defizite herausgearbeitet wurden. Um auch hier eine realisti-
sche Prognose des Gebäudeverhaltens unter seismischer Belastung zu ermöglichen wurde 
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auf Basis der etablierten Verfahren ein neuartiges multimodales Nachweiskonzept entwi-
ckelt. Dieses Konzept, die nichtlineare adaptive multimodale Interaktionsanalyse (AMI), er-
möglicht durch multiple Pushover-Analysen insbesondere die realitätsnahe Bestimmung der 
maximalen relativen Geschossverschiebungen, welche das Verhalten von Mauerwerksbau-
ten maßgebend beeinflussen. Die ungünstigste Kombination der Verformungen wird in dem 
Verfahren durch Berücksichtigung aller möglichen Additionen bzw. Subtraktionen der einzel-
nen Modalbeiträge ermittelt. Durch den Einsatz dieser Kombinationsregel ist das Verfahren 
immer auf der sicheren Seite, da für alle Konfigurationen und Anregungen jeweils die un-
günstigste Kombination erfasst wird.  
Zur Anwendung der adaptiven multimodalen Interaktionsanalyse ist ein Gebäudemodell er-
forderlich, das das charakteristische Verhalten von Mauerwerk erfasst. Dazu gehören haupt-
sächlich die drei typischen Versagensformen, Biegung und Längskraft, Schubversagen infol-
ge Reibungsversagen und Schubversagen infolge Steinzugversagen. Darüber hinaus sind 
die auftretenden Interaktions- und Umlagerungseffekte von großer Bedeutung. Es wurde ein 
Makroelement präsentiert, das all diese Effekte erfasst. Mögliche Verbesserungen des An-
satzes sind die Berücksichtigung des direkten Einflusses der Querwände auf die Schubwän-
de, der Reduktion der Horizontaltragfähigkeit infolge Schiefstellung der Wände sowie der 
Belastung senkrecht zur Wandebene. Gerade in oberen Stockwerken hat sich bei den letz-
ten Erdbeben gezeigt, dass Mauerwerkswände auch senkrecht zur Wandebene belastet 
werden. Es ist zu erwarten, dass eine Berücksichtigung dieses Effekts, vor allem in Kombi-
nation mit der Belastung in Wandrichtung, zu den größten Verbesserungen der Prognose-
genauigkeit führen wird. 
Die Bedeutung einer realistischen Bestimmung des Dissipationsvermögens des Tragwerks 
wurde bereits herausgestellt, speziell für den Nachweis von Mauerwerksbauten ist neben 
dem Gebäudemodell ein Dämpfungsmodell erforderlich, das das Dissipationsvermögen in 
Abhängigkeit der Versagensformen berücksichtigt, da die hysteretische Energiedissipation 
stark mit der auftretenden Schädigung korreliert. Ausgehend von einer Analyse zahlreicher 
Versuche wurde die Dämpfung in Abhängigkeit der Versagensform und der Duktilität be-
stimmt. Dies ermöglicht es, bei der Verwendung gedämpfter Spektren im Rahmen des 
Nachweiskonzeptes wandindividuelle Dämpfungsmechanismen zu erfassen. Im Rahmen der 
Versuche wurden die Wände häufig mit einer sinusförmigen Beanspruchung belastet. Diese 
Belastung kann nicht direkt als Entsprechung einer Erdbebenbelastung angenommen wer-
den, da sie zu mehr Energiedissipation führt. Es konnten Abminderungen in Abhängigkeit 
der Versagensform für den entwickelten Ansatz ermittelt werden: bei der Versagensart Bie-
gung und Längskraft ergab eine Gegenüberstellung mit pseudodynamischen Versuchen sehr 
gute Übereinstimmung; bei der Versagensart Schubversagen infolge Steinzugversagen ha-
ben Magenes und Calvi [MAG97] eine Reduktion der dissipierten Energie um 25% festge-
stellt; beim Schubversagen infolge Reibungsversagen ist der Unterschied am größten und 
die Reduktion kann in Anlehnung an ein elastisch-plastisches Materialgesetz mit ca. 30% 
angesetzt werden. Detaillierte Untersuchungen wären hier noch möglich, um die inhärenten 
Sicherheiten dieser Abminderungsfaktoren zu quantifizieren. Darüber hinaus wäre eine Veri-
fikation des gesamten Dämpfungsansatzes durch Versuche an realen Gebäuden eine sinn-
volle zukünftige Ergänzung dieser Untersuchungen. 
Es konnte anhand von Beispielen gezeigt werden, dass der entwickelte multimodale Nach-
weis in Kombination mit dem Tragwerksmodell und dem Dämpfungsansatz in der Lage ist, 
den Einfluss höherer Moden zu berücksichtigen und somit das Gebäudeverhalten besser zu 
prognostizieren. 
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Tabelle A- 1: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung mit dem Q-Modell 
 Maximale Verschiebung [mm] 
Beispiel Zeitverlauf 1 Zeitverlauf 2 Zeitverlauf 3 Zeitverlauf 4 Zeitverlauf 5 Zeitverlauf 6 Zeitverlauf 7 Zeitverlauf 8 Zeitverlauf 9 Zeitverlauf 10
1 5,14 5,55 5,50 4,33 5,49 6,11 6,20 5,13 5,78 5,31 
2 2,81 3,40 3,67 3,42 3,62 3,58 3,25 3,55 3,21 4,04 
3 2,62 1,91 1,96 2,50 2,24 2,90 2,29 2,74 1,93 2,62 
4 19,17 18,21 14,28 14,53 16,77 15,54 13,76 18,15 20,92 17,07 
5 14,38 11,96 13,18 12,77 10,41 12,99 12,82 12,37 11,35 10,52 
6 9,32 10,39 9,69 10,10 10,99 9,22 11,15 6,98 9,91 8,39 
7 30,84 27,24 28,48 28,40 27,95 32,54 29,89 28,32 28,72 38,02 
8 23,92 24,49 22,62 23,31 25,28 22,72 23,89 22,50 23,56 22,30 
9 19,14 19,26 18,58 21,88 22,88 20,96 19,00 20,53 19,69 18,24 
Tabelle A- 2: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnungen mit dem Takeda-Modell 
 Maximale Verschiebung [mm] 
Beispiel Zeitverlauf 1 Zeitverlauf 2 Zeitverlauf 3 Zeitverlauf 4 Zeitverlauf 5 Zeitverlauf 6 Zeitverlauf 7 Zeitverlauf 8 Zeitverlauf 9 Zeitverlauf 10
1 9,42 7,69 10,38 7,05 7,99 7,22 7,33 8,82 10,02 6,73 
2 4,09 3,87 4,17 4,69 3,77 6,36 4,68 4,62 4,10 6,25 
3 2,51 2,48 2,65 2,83 2,01 3,80 2,46 3,58 2,62 2,51 
4 17,63 12,16 11,35 16,70 15,82 14,71 12,83 16,19 15,32 17,43 
5 16,10 10,59 15,09 9,98 12,49 13,38 11,59 10,72 8,74 10,18 
6 9,40 10,10 9,50 9,01 10,26 11,09 8,63 8,38 10,60 8,80 
7 35,39 29,54 29,35 29,97 30,61 30,10 29,50 27,55 28,00 41,64 
8 26,86 28,03 24,33 24,47 30,93 25,03 25,98 24,91 23,32 23,51 
9 21,11 23,32 23,16 26,00 28,97 24,99 21,41 26,97 22,95 21,04 
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Abbildung A- 1: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 1, 1. Zeitverlauf, Q-Modell) 
  
Abbildung A- 2: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 2, 1. Zeitverlauf, Q-Modell) 
  
Abbildung A- 3: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 3, 1. Zeitverlauf, Q-Modell) 
  
Abbildung A- 4: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 4, 1. Zeitverlauf, Q-Modell) 
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Abbildung A- 5: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 5, 1. Zeitverlauf, Q-Modell) 
  
Abbildung A- 6: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 6, 1. Zeitverlauf, Q-Modell) 
  
Abbildung A- 7: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 7, 1. Zeitverlauf, Q-Modell) 
  
Abbildung A- 8: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 8, 1. Zeitverlauf, Q-Modell) 
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Abbildung A- 9: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 9, 1. Zeitverlauf, Q-Modell) 
  
Abbildung A- 10: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 1, 1. Zeitverlauf, Takeda-Modell) 
  
Abbildung A- 11: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 2, 1. Zeitverlauf, Takeda-Modell) 
  
Abbildung A- 12: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 3, 1. Zeitverlauf, Takeda-Modell) 
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Abbildung A- 13: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 4, 1. Zeitverlauf, Takeda-Modell) 
  
Abbildung A- 14: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 5, 1. Zeitverlauf, Takeda-Modell) 
  
Abbildung A- 15: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 6, 1. Zeitverlauf, Takeda-Modell) 
  
Abbildung A- 16: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 7, 1. Zeitverlauf, Takeda-Modell) 
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Abbildung A- 17: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 8, 1. Zeitverlauf, Takeda-Modell) 
  
Abbildung A- 18: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnung (Beispiel 9, 1. Zeitverlauf, Takeda-Modell) 
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Ergebnisse der Berechnung mit inelastischen und gedämpften Spektren 
 
Abbildung A- 19: Ergebnisse der Beispiele 1 und 2 
  
 
Abbildung A- 20: Ergebnisse der Beispiele 3 und 4 
  
 
Abbildung A- 21:Ergebnisse der Beispiele 5 und 6 
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Abbildung A- 22: Ergebnisse der Beispiele 7 und 8 
  
 
Abbildung A- 23: Ergebnisse des Beispiels 9 
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Abbildung A- 24: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnungen am Mehrmassenschwinger (Zeitverlauf 1) 
  
Abbildung A- 25: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnungen am Mehrmassenschwinger (Zeitverlauf 2) 
  
Abbildung A- 26: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnungen am Mehrmassenschwinger (Zeitverlauf 3) 
  
Abbildung A- 27: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnungen am Mehrmassenschwinger (Zeitverlauf 4) 
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Abbildung A- 28: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnungen am Mehrmassenschwinger (Zeitverlauf 5) 
  
Abbildung A- 29: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnungen am Mehrmassenschwinger (Zeitverlauf 6) 
  
Abbildung A- 30: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnungen am Mehrmassenschwinger (Zeitverlauf 7) 
  
Abbildung A- 31: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnungen am Mehrmassenschwinger (Zeitverlauf 8) 
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Abbildung A- 32: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnungen am Mehrmassenschwinger (Zeitverlauf 9) 
  
Abbildung A- 33: Ergebnisse der Zeitverlaufsberechnungen am Mehrmassenschwinger (Zeitverlauf 10) 
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Tabelle A- 3: Zusammenstellung der ausgewerteten Schubwandversuche 
Nr. Versuchsort Versuch Bericht Steinart Steinformat Mörtel Versuchskörper Stoßfuge Vertikallast M/Q/h Versagen 
     Länge Breite Höhe  Länge Breite Höhe     
 [-] [-] [-] [-] [mm] [mm] [mm] [-] [m] [m] [m] [-] [N/mm²] [-] [-] 
1 Dortmund V1 [ÖTE03] KS 498 175 248 DM 2,50 0,175 2,50 UV 0,50 1,0 BL 
2 Dortmund V2 [ÖTE03] KS 498 175 248 DM 1,25 0,175 2,50 UV 0,50 0,5 SZ 
3 Dortmund V3 [ÖTE03] PB 498 300 248 DM 1,25 0,300 2,50 UV 0,30 0,5 SZ 
4 Dortmund V4 [ÖTE03] KS 498 175 248 DM 1,25 0,175 2,50 UV 0,50 0,5 BL 
5 Dortmund V5 [ÖTE03] LB 498 300 248 LM 1,25 0,300 2,50 UV 0,30 0,5 SZ 
6 Dortmund V6 [ÖTE03] MZ 498 175 248 NM 1,25 0,175 2,50 UV 0,50 0,5 BL 
7 Dortmund V7 [ÖTE03] KS 498 175 248 DM 2,50 0,175 2,50 UV 0,50 0,5 SS 
8 Dortmund V8 [ÖTE03] MS 498 175 248 NM 2,50 0,175 2,50 UV 0,50 0,5 SZ 
9 Dortmund V9 [ÖTE03] LB 375 175 248 NM 2,50 0,175 2,50 UV 0,50 0,5 SZ 
10 Dortmund V10 [ÖTE03] PB 498 300 248 DM 2,50 0,300 2,50 UV 0,30 0,5 SZ 
11 Dortmund V11 [ÖTE03] MZ 498 175 248 NM 2,50 0,175 2,50 UV 0,50 1,0 BL 
12 Kassel No. 14 [FEH07] MZ 363 175 248 DM 1,10 0,175 2,50 UV 0,25 0,5 BL 
13 München CS01 [ZIL08a] KS 248 175 248 DM 1,25 0,175 2,50 UV 1,00 0,5 SS 
14 München CS02 [ZIL08a] KS 248 175 248 DM 1,25 0,175 2,50 UV 1,00 0,5 SZ 
15 München CS03 [ZIL08a] KS 998 175 625 DM 2,50 0,175 2,50 V 1,00 0,5 SS 
16 München Clay01 [ZIL08a] MZ 363 175 249 DM 1,50 0,175 2,50 UV 0,44 0,5 BL 
17 Pavia CS01 [MAG08] KS 248 175 248 DM 1,25 0,175 2,50 UV 1,00 0,5 SZ 
18 Pavia CS02 [MAG08] KS 248 175 248 DM 1,25 0,175 2,50 UV 1,00 0,5 SZ 
19 Pavia CS03 [MAG08] KS 248 175 248 DM 1,25 0,175 2,50 UV 0,50 0,5 BL 
20 Pavia CS05 [MAG08] KS 248 175 248 DM 1,25 0,175 2,50 V 1,00 0,5 BL 
21 Pavia CS06 [MAG08] KS 248 175 248 DM 1,25 0,175 2,50 UV 1,00 1,0 BL 
22 Pavia CS07 [MAG08] KS 248 175 248 DM 2,50 0,175 2,50 UV 1,00 0,5 BL 
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23 Pavia CS08 [MAG08] KS 248 175 248 DM 2,50 0,175 2,50 UV 1,00 0,5 BL 
24 Pavia CS09 [MAG08] KS 498 175 498 DM 1,25 0,175 2,50 UV 1,00 0,5 SS 
25 Pavia CL03 [MAG08] MZ 247 365 249 DM 1,00 0,365 2,50 UV 1,00 0,5 BL 
26 Pavia CL04 a [MAG08] MZ 250 300 190 NM 2,50 0,300 2,60 V 0,50 0,5 SS 
27 Pavia CL04 b [MAG08] MZ 250 300 190 NM 2,50 0,300 2,60 V 0,68 0,5 SS 
28 Pavia CL05 [MAG08] MZ 250 300 190 NM 2,50 0,300 2,60 V 0,68 0,5 SS 
29 Pavia CL06 [MAG08] MZ 250 300 190 NM 1,25 0,300 2,60 V 0,50 0,5 BL 
30 Pavia CL07 [MAG08] MZ 250 300 190 NM 1,25 0,300 2,60 UV 0,50 0,5 SS 
31 Pavia CL08 [MAG08] MZ 250 300 190 NM 2,50 0,300 2,60 UV 0,68 0,5 SZ 
32 Pavia CL09 [MAG08] MZ 250 300 230 DM 1,25 0,300 2,60 UV 0,50 0,5 SZ 
33 Pavia CL10 [MAG08] MZ 250 300 230 DM 2,50 0,300 2,60 UV 0,68 0,5 SZ 
34 Pavia LAC01 [MAG08] LB 247 175 238 NM 2,50 0,175 2,50 UV 0,50 0,5 BL 
35 Pavia LAC02 [MAG08] LB 247 175 248 DM 2,50 0,175 2,50 UV 0,50 0,5 BL 
36 Pavia LAC03 [MAG08] LB 247 175 238 NM 2,50 0,175 2,50 UV 1,00 0,5 BL 
37 Pavia LAC04 [MAG08] LB 247 175 248 DM 2,50 0,175 2,50 UV 1,00 0,5 BL 
38 Ljubljana BNW1 [BOS05] MZ 250 300 240 NM 2,50 0,300 1,75 V 0,59 1,0 BL 
39 Ljubljana BNW2 [BOS05] MZ 250 300 240 NM 2,50 0,300 1,75 V 1,19 1,0 SZ 
40 Ljubljana BNW3 [BOS05] MZ 250 300 250 NM 2,50 0,300 1,75 V 0,89 1,0 SZ 
41 Ljubljana BZW1 [BOS05] MZ 250 300 240 NM 2,50 0,300 1,75 UV 0,95 1,0 SZ 
42 Ljubljana BZW2 [BOS05] MZ 250 300 240 LM 2,50 0,300 1,75 UV 0,53 1,0 BL 
43 Ljubljana BTW [BOS05] MZ 400 250 200 LM 2,40 0,250 1,60 V 0,85 1,0 SZ 
44 Ljubljana BSW [BOS05] MZ 300 175 200 NM 2,70 0,175 1,80 V 2,07 1,0 SZ 
45 Kassel Nr. 1 [FEH08] PB 498 175 248 DM 2,50 0,175 2,50 UV 0,55 0,5 SZ 
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46 Kassel Nr. 2 [FEH08] PB 498 175 248 DM 2,50 0,175 2,50 UV 1,10 0,5 SZ 
47 Kassel Nr. 3 [FEH08] PB 498 175 248 DM 2,50 0,175 2,50 UV 0,22 0,5 SZ 
48 Kassel Nr. 4 [FEH08] PB 498 175 248 DM 2,50 0,175 2,50 UV 0,55 0,5 SZ 
49 Kassel Nr. 5 [FEH08] PB 498 175 248 DM 2,50 0,175 2,50 UV 0,22 0,5 SZ 
50 Kassel Nr. 6 [FEH08] PB 498 175 248 DM 1,50 0,175 2,50 UV 0,22 0,5 SZ 
51 Kassel Nr. 7 [FEH08] PB 498 175 248 DM 1,50 0,175 2,50 UV 1,10 0,5 SZ 
52 Kassel Nr. 8 [FEH08] PB 498 175 248 DM 2,50 0,175 2,50 UV 0,55 0,5 SZ 
53 Kassel Nr. 9 [FEH08] PB 498 175 248 DM 2,50 0,175 2,50 V 0,55 0,5 SZ 
54 Pavia Wall1 [COS07] PB 625 300 250 DM 1,48 0,300 2,75 UV 0,68 1,0 SZ 
55 Pavia Wall2 [COS07] PB 625 300 250 DM 3,13 0,300 2,75 UV 0,32 1,0 SZ 
56 Pavia Wall3 [COS07] PB 625 300 250 DM 4,38 0,300 2,75 UV 0,23 1,0 SZ 
57 Pavia Wall4 [COS07] PB 625 300 250 DM 1,48 0,300 2,75 UV 0,45 1,0 SZ 
MZ – Mauerziegel, KS – Kalksandstein, LB – Leichtbetonstein, PB – Porenbetonstein 
NM – Normalmörtel, DM – Dünnbettmörtel, LM – Leichtmörtel 
UV – unvermörtelt, V – vermörtelt 
BL – Biegung und Längskraft, SS – Schubversagen infolge Reibungsversagen, SZ – Schubversagen infolge Steinzugversagen 
 
